Evaluación, vulnerabilidad y diseño del refuerzo estructural del bloque II de la universidad del Magdalena by Carreño Montenegro, Jesus Antonio & Castro Angarita, Rafael Rene
  
 
EVALUACIÓN, VULNERABILIDAD Y DISEÑO DEL REFUERZO 
ESTRUCTURAL DEL BLOQUE II DE LA UNIVERSIDAD DEL MAGDALENA 
 
 
 
 
 
 
JESUS ANTONIO CARREÑO MONTENEGRO 
RAFAEL RENE CASTRO ANGARITA 
 
 
 
 
 
 
UNIVERSIDAD DEL MAGDALENA  
FACULTAD DE INGENERIA 
PROGRAMA DE INGENERIA CIVIL 
SANTA MARTA 
2003 
 
 
15
 
 
 
EVALUACIÓN, VULNERABILIDAD Y DISEÑO DEL REFUERZO 
ESTRUCTURAL DEL BLOQUE II DE LA UNIVERSIDAD DEL MAGDALENA 
 
 
JESUS ANTONIO CARREÑO MONTENEGRO 
RAFAEL RENE CASTRO ANGARITA 
 
 
Trabajo de grado para optar al título de Ingeniero Civil 
 
 
Director 
HANS VAN HEYL CLEVES 
Ingeniero Civil 
 
 
UNIVERSIDAD DEL MAGDALENA  
FACULTAD DE INGENERIA 
PROGRAMA DE INGENERIA CIVIL 
SANTA MARTA 
 
 
16
2003 
 
 
 
CONTENIDO 
 
           Pág. 
 
INTRODUCCIÓN         14 
1.  ESTADO DE DESARROLLO       16  
1.1  PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA     16 
1.2  JUSTIFICACION        19  
1.3  OBJETIVOS          21 
1.3.1  General         21 
1.3.2  Específicos         21 
1.4  FORMULACION DE HIPOTESIS      22 
1.5  DISEÑO METODOLOGICO       22 
1.5.1  Evaluación Preliminar       23 
1.5.2  Metodologías implementadas      24 
1.6  SELECCIÓN Y MEDICION DE LAS VARIABLES DE ANALISIS 28 
2.0  MATERIALES Y METODOS       30  
3.0  DEMOSTRACION DE HIPOTESIS      31 
4.0  DESARROLLO DEL TRABAJO      32 
4.1  Etapa I: Estudios preliminares      32 
4.1.1  Estudio de la información existente     33 
4.1.2  Levantamiento arquitectónico y estructural    33 
4.1.3  Inspección de la estructura      34 
4.1.4  Estudio del estado de los materiales     35 
4.1.5  Descripción estructural       35 
4.1.6  Materiales asumidos       38 
4.2  ETAPA II:  EVALUACION Y ESTUDIO DE VULNERABILIDAD 38 
 
 
17
4.2.1  Evaluación de carga muerta y viva     39 
4.2.2  Implementación de las metodologías escogidas   41 
4.2.2.1  Metodología ATC-21 (Rapad Visual Screening)   41 
4.2.2.1.1  Formato utilizado       41 
4.2.2.1.2  Características        41 
4.2.2.1.3  Modificaciones        42 
4.2.2.1.4  Calificación final        42 
4.2.2.1.5  Conclusión        42 
4.2.3  Metodología NSR-98 capítulo a10 (edificaciones construidas  
           antes de la Vigencia del presente reglamento)       44 
4.2.3.1  Procedimiento de evaluación y diseño     44 
4.2.3.1.1  Información Preliminar       44 
4.2.3.1.1.1  Paso 1         44 
4.2.3.1.1.2  Paso 2         44 
4.2.3.1.1.3  Paso 3         44 
4.2.3.1.1.3.1  Calificación de la calidad del diseño    45 
4.2.3.1.1.3.2  Calificación de la calidad de la construcción   45 
4.2.3.1.1.3.3  Calificación del estado actual de la estructura   46 
4.2.3.1.1.3.4  Calidad de la construcción     47 
4.2.3.1.2  Evaluación de la estructura existente    48 
4.2.3.1.2.1  Paso 4:  Determinación de las solicitaciones equivalentes  48 
4.2.3.1.2.1.1  Movimiento sísmico de diseño     48 
4.2.3.1.2.1.1.1  Espectro de diseño      49 
4.2.3.1.2.1.2  Clasificación del sistema estructural    50 
4.2.3.1.2.1.2.1  Coeficiente de capacidad de disipación de energía  51 
4.2.3.1.2.1.3.1  Cargas diferentes a las solicitaciones equivalentes  52 
4.2.3.1.2.1.3.1.1  Análisis de carga muerta     52 
4.2.3.1.2.1.3.1.1.1  Cálculo de carga muerta sobre las vigas  58 
4.2.3.1.2.1.3.1.2  Pórticos cargados (CM)     61 
4.2.3.1.2.1.3.2  Análisis carga viva      65 
4.2.3.1.2.1.3.2.1  Pórticos cargados (CV)     67 
 
 
18
4.2.3.1.2.1.3.3  Análisis completo de viento (B643 NSR-98)   71 
            
4.2.3.1.2.1.3.3.1  Cálculo de la fuerza de viento sobre los elementos   
                             estructurales individuales     75 
4.2.3.1.2.1.3.3.2 Cálculo de la fuerza de viento sobre los elementos    
estructurales de la cubierta     78 
4.2.3.1.2.1.4 Combinación de cargas     79 
4.2.3.1.2.1.4.1 Combinaciones empleadas     79 
4.2.3.1.2.2 Paso 5:  Modelo       80 
4.2.3.1.2.2.1 Análisis dinámico       82 
4.2.3.1.2.2.1.1 Método de la fuerza horizontal equivalente (NSR-98) 83  
4.2.3.1.2.2.1.2 Ajuste de resultados      86  
4.2.3.1.2.3 Índice de sobreesfuerzo      91 
4.2.3.1.2.3.1 Índice de sobreesfuerzo en vigas    91 
4.2.3.1.2.3.2 Índice de sobreesfuerzo en columnas    96 
4.2.3.1.2.3.2.1 Evaluación aproximada de los efectos de esbeltez 
                            global        96 
4.2.3.1.2.3.2.1.1 Índice de estabilidad      96 
4.2.3.1.2.3.2.2. Índice en columnas      98 
4.2.3.1.2.3.2.2.1  Ejemplo de cálculo del índice de sobreesfuerzo para  
                            Columnas aplicando el método de la superficie de 
                             Falla        98 
4.2.3.1.2.3.2.2.2 Ejemplo de chequeo a cortante para columnas  104 
4.2.3.1.2.4 Paso 8:  Indice de sobreesfuerzo de la estructura 106 
4.2.3.1.2.5 Paso 9:  Cálculo del índice de flexibilidad   107 
4.2.3.1.2.6 Paso 10:  Indice de flexibilidad de la estructura  109 
4.2.3.1.2.7 Paso 11:  Análisis de vulnerabilidad   109 
4.3 ETAPA III.  REHABILIATCION ESTRUCTURAL  110 
4.3.1 Criterio para análisis y diseño de la rehabilitación estructural 110 
4.3.2 Descripción de la solución de reforzamiento estructural  111 
4.3.2.1 Materiales empleados       115 
 
 
19
4.3.2.2 Clasificación del sistema estructural     116 
4.3.2.2.1 Coeficiente de capacidad de disipación de energía  116 
4.3.2.2.1.1 Revisión de irregularidad torsional    117 
4.3.2.2.2  Combinación de cargas      118 
4.3.2.3 Modelo estructura rehabilitada     118 
4.3.2.3.1.1.1 Análisis dinámico       119 
4.3.3 Índice de sobreesfuerzo       123 
4.3.3.1 Índice de sobreesfuerzo en vigas     123 
4.3.3.2 Índice de sobreesfuerzo en columnas    125 
4.3.3.3 Índice de sobreesfuerzo de la estructura    126 
4.3.4 Cálculo del índice de flexibilidad      127 
4.3.4.1 Índice de flexibilidad de la estructura    
 128 
4.3.5 Análisis de vulnerabilidad estructura reforzada   128 
5 RESULTADOS Y DISCUSIÓN      130 
6 CONCLUSIONES        132 
7 RECOMENDACIONES       134 
BIBLIOGRAFÍA         136 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
20
 
 
 
 
 
LISTA DE TABLAS 
 
          Pág. 
           
Tabla 1.  Cálculo de masas para los nudos del entrepiso   40  
Tabla 2.  Coordenadas espectro recto e inclinado    50 
Tabla 3.  Análisis peso de muro e = 0.17 m.     52 
Tabla 4.  Análisis peso de muro e = 0.20 m.     52 
Tabla 5.  Análisis peso de divisiones y marcos de ventanas   53 
Tabla 6.  Análisis de carga muerta para losa de entrepiso   54 
Tabla 7.  Análisis de carga muerta para losa de cubierta   54 
Tabla 8.  Análisis de carga muerta para losa de pasarela   55 
Tabla 9.  Carga muerta a emplear      58 
Tabla 10.  Carga muerta sobre vigas de cubierta    58 
Tabla 11.  Carga muerta sobre vigas de pasarela    59 
Tabla 12.  Carga muerta sobre vigas de entrepiso    60 
Tabla 13.  Carga viva empleada       65 
Tabla 14.  Carga viva sobre vigas de cubierta     66 
Tabla 15.  Carga viva sobre vigas de entrepiso    66 
Tabla 16.  Carga viva sobre vigas de pasarela     66 
Tabla 17.  Coeficiente de presión externa para las paredes   73 
Tabla 18.  Coeficiente de presión externa para la cubierta    73 
Tabla 19.  Cálculo de la fuerza de viento sobre la cara A   76 
Tabla 20.  Cálculo de la fuerza de viento sobre la cara B   77 
Tabla 21.  Cálculo de la fuerza de viento sobre la cara C   77 
Tabla 22.  Cálculo de la fuerza de viento sobre la cara D   78 
 
 
21
Tabla 23.  Carga de viento sobre los elementos de la cubierta  78 
Tabla 24.  Condiciones de carga utilizadas en el análisis   79 
Tabla 25.  Propiedades de las secciones empleadas en el análisis  81 
Tabla 26.  Secciones no prismáticas      81 
Tabla 27.  Cortante en la base análisis dinámico espectral   83 
Tabla 28.  Cortante modificado en la base análisis dinámico espectral 86 
Tabla 29.  Coordenadas del centro de masas     87 
Tabla 30.  Cálculo de la inercia masica polar para entrepiso en X,Y 88 
Tabla 31.  Cálculo de la inercia masica polar para cubierta en X,Y  88 
Tabla 32.  Cálculo de la inercia masica polar para entrepiso en -X,-Y 88 
Tabla 33.  Cálculo de la inercia masica polar para cubierta en -X,-Y 88 
Tabla 34.  Modo, periodos, participación de las masas y tipo de  
movimiento por modo        89 
Tabla 35.  Cálculo del índice de piso      97 
Tabla 36.  Cálculo de irregularidad torsional en las esquinas piso 2 117 
Tabla 37.  Secciones empleadas en el refuerzo    118 
Tabla 38.  Coordenadas del centro de masas estructura rehabilitada 119 
Tabla 39.  Cálculo de la inercia masica polar para entrepiso en X,Y 120 
Tabla 40.  Cálculo de la inercia masica polar para cubierta en X,Y  121 
Tabla 41.  Cálculo de la inercia masica polar para entrepiso en -X,-Y 121 
Tabla 42.  Cálculo de la inercia masica polar para cubierta en -X,-Y 121 
Tabla 43.  Modo, periodos, participación de las masas y tipo de   121 
movimiento por modo para estructura reforzada 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
22
 
 
 
 
 
LISTA DE FIGURAS 
 
          Pág. 
 
Figura 1.  Mapa de zonas sísmicas de Colombia    17  
Figura 2.  Procedimiento general ATC 21     26 
Figura 3.  Procedimiento general metodología NSR 98 Cáp. A10  27 
Figura 4.  Pórtico A         36 
Figura 5.  Pórtico C         37 
Figura 6.  Formato ATC 21 para el bloque II     43 
Figura 7.  Espectro de aceleración utilizado en el análisis   49 
Figura 8.  Retroceso en las esquinas      51 
Figura 9.  Sección losa de entrepiso       53 
Figura 10.  Sección losa maciza de cubierta     54 
Figura 11.  Sección losa de pasarela      55 
Figura 12.  Pasamanos fachada sur      56 
Figura 13.  Pasamanos fachada oeste      57 
Figura 14.  Carga y reacciones sobre las viguetas N1 y N2   60 
Figura 15.  Carga muerta pórtico 1      61 
Figura 16.  Carga muerta pórtico 2      61 
Figura 17.  Carga muerta pórtico 3      62 
Figura 18.  Carga muerta pórtico 4 y 11      62 
Figura 19.  Carga muerta pórtico 6 al 10     63 
Figura 20.  Carga muerta pórtico 12      63 
Figura 21.  Carga muerta pórtico 14       64 
Figura 22.  Carga muerta pórtico A      64 
 
 
23
Figura 23.  Carga muerta pórtico C      65 
Figura 24.  Carga viva pórtico 1       67 
Figura 25.  Carga viva pórtico 2       67 
Figura 26.  Carga viva pórtico 3 y 13      68 
Figura 27.  Carga viva pórtico 5, 6, 7, 8, 9, 10     68 
Figura 28.  Carga viva pórtico 12       69 
Figura 29.  Carga viva pórtico 14       69 
Figura 30.  Carga viva pórtico A       70 
Figura 31.  Carga viva pórtico C       70 
Figura 32.  Relación dimensiones en alzada y planta    73 
Figura 33.  Planta de cubierta coeficiente de presión externa  74 
Figura 34.  Fuerza de viento para 0 grados     75 
Figura 35.  Fuerza de viento para 90 grados     76 
Figura 36.  Modelo tridimensional del bloque II     82 
Figura 37.  Corte transversal bloque II      84 
Figura 38.  Espectro elástico de diseño del NSR 98 ( fig. A24 NSR 98 ) 85 
Figura 39.  Diagrama para cálculo de inercia masica polar en entrepiso 87 
Figura 40.  Diagrama para cálculo de inercia masica polar en cubierta 88 
Figura 41.  Modos de vibración dominantes     90 
Figura 42.  Sección viga V1 entrepiso      92 
Figura 43.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexión en vigas-actual 93 
Figura 44.  Sección y refuerzo viga V7      94 
Figura 45.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante en  
vigas–actual          95 
Figura 46.  Sección de la columna CC6      99 
Figura 47.  a) Distribución de deformaciones, b) Esfuerzos y fuerzas 99 
Figura 48.  Diagrama tridimensional de interacción    102 
Figura 49.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo flexocompresión en  
columnas- actual         103 
Figura 50.  Sección de la columna CD2      104 
Figura 51.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante en  
 
 
24
columnas - actual         106 
Figura 52.  Índice de flexibilidad por elemento     108 
Figura 53.  Pórtico A. reforzado con riostras y encamisado de columnas 113 
Figura 54.  Pórtico 1C-D. reforzado con riostras y encamisado de  
Columnas          113 
Figura 55.  Pórtico 14 reforzado con riostras     114 
Figura 56.  Modelo tridimensional estructura reforzada   114 
Figura 57.  Retroceso en las esquinas      117 
Figura 58.  Sección perfil HE300-A      119 
Figura 59.  Diagrama para cálculo de inercia masica polar en entrepiso 120 
Figura 60.  Diagrama para cálculo de inercia masica polar en cubierta 120  
Figura 61.  Modos de vibración dominantes estructura reforzada  122 
Figura 62.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexión  
actual vs. Reforzado en vigas       123 
Figura 63.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante  
actual vs. Reforzado en vigas       124 
Figura 64.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexocompresión  
actual vs. Reforzado en columnas      125 
Figura 65.  Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante   
actual vs. Reforzado en columnas      126 
Figura 66.  Gráfica de índice de flexibilidad actual vs. Reforzado  
de la estructura         127 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
25
 
 
 
 
LISTA DE ANEXOS 
 
           
 
Anexo A.  Formatos de inspección de vigas     
Anexo B.  Formatos de inspección de columnas 
Anexo C.  Estudio de suelos 
Anexo D.  Índice de sobreesfuerzo de columnas (flexocompresión) actual 
Anexo E.  Índice de sobreesfuerzo columnas (flexocompresión) reforzado 
Anexo F.  Índice DE sobreesfuerzo columnas (cortante) 
Anexo G.  Índice a cortante para columnas (reforzada) 
Anexo H.  Revisión índice de sobreesfuerzo en vigas (flexión) reforzado 
Anexo  I.  Revisión índice de sobreesfuerzo en vigas (cortante) reforzado 
Anexo J.  Columnas a reforzar 
Anexo K.  Reforzamiento de columnas 
Anexo L.  Reforzamiento de vigas 
Anexo M.  Reforzamiento de zapatas 
Anexo N.  Revisión de escalera 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
26
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
27
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
28
 INTRODUCCIÓN 
 
 
El Bloque II de la Universidad del Magdalena es una edificación con un área total 
de 891.5 m2 y un área de salones de 424,5 m2.  La edificación  ha estado en uso 
durante mucho tiempo y según lo prescrito en la NSR 981 debe someterse a un 
estudio para establecer su vulnerabilidad.  En caso de resultar vulnerable deberá 
plantearse la solución estructural adecuada para llevar a la edificación a un nivel 
de seguridad igual al de una edificación nueva construida con el actual código de 
construcción sismo resistente NSR 98. 
 
Basado en lo anterior se desarrolló un estudio de vulnerabilidad a esta edificación, 
para lo cual se aplicó diferentes metodologías las cuales nos arrojan resultados 
cuantitativos como es el caso de las metodologías NSR 98 y la ATC-21.  Para la 
escogencia de estas metodologías fue necesario realizar un análisis en detalle de 
las distintas metodologías existentes y optar por la más adecuada de acuerdo a 
nuestros objetivos y a las  condiciones de seguridad que se desea brindar. 
 
 La finalidad de realizar el estudio utilizando dos metodologías es el poder 
compara los resultados obtenidos, y con ello establecer las medidas correctivas 
más adecuadas que lleven a la estructura al nivel de seguridad que buscamos. 
Cabe mencionar que la utilización de varias metodologías resulta interesante  
                                                 
1NSR 98 Norma Colombiana de Diseño y Construcción Sismo Resistente. 
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sobre todo por que  permite enriquecer el conocimiento, al poder tener mayores 
argumentos de análisis  para concluir.  
 
Todas estas metodologías permiten determinar zonas o puntos débiles dentro de 
la estructura, los cuales podrían precipitar  el colapso de la estructura total o 
parcial; para definir estos puntos fue necesario establecer todas las características 
de la estructura como lo son:  geometría de los elementos, algunas  propiedades 
físico mecánicas y químicas de los materiales que la constituyen, interacción de la 
estructura con el suelo, sistema constructivo, entre otras.  
 
Se planteó  la solución más adecuada para suplir las falencias estructurales y 
funcionales que se encontraron luego de aplicar las metodologías planteadas para 
la evaluación  de la edificación. Cuando se habla de solución quiere decir 
reforzamiento o repotenciamiento estructural 
 
También hay que mencionar que para establecer las características estructurales 
de todos los elementos de la edificación fue necesario la utilización de equipos 
que permitieran una exploración  rápida, confiable y que causaran el menor daño a 
los elemento. Estos equipos son el Ferroscan y el extractor de núcleos adquiridos 
por la Universidad del Magdalena  para la realización de este proyecto. 
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1.  ESTADO DE DESARROLLO 
 
 
 
1.1  PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA 
 
 
Este proyecto pretende determinar el riesgo al cual esta expuesto la edificación 
Bloque II de la Universidad del Magdalena ante diferentes fuerzas; utilizando un 
patrón de evaluación se estimo el grado de vulnerabilidad y daño basado en el tipo 
y condición de la estructura.  En otras palabras se estableció que tan segura es la 
edificación. Preliminarmente se podría decir que debido a la antigüedad, uso, 
métodos de construcción empleados, falta de un seguimiento riguroso de las 
especificaciones estructurales, utilización de  materiales sin un estricto control de 
calidad , mantenimiento, entre otros muchos aspectos, la edificación se  consideró 
deficiente a la luz de la nueva norma de construcción. 
 
Otro factor incidente es que la actual norma NSR 98  en su Titulo A figura A-2-3 
ubica a la ciudad de Santa Marta D.T.C.H  en una zona de amenaza sísmica  
intermedia (ver figura 1), anteriormente se encontraba en una zona de amenaza 
sísmica baja, lo cuál significa que la probabilidad de ocurrencia de un evento 
sísmico fuerte es mucho mayor, y es claro que los requerimientos estructurales 
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también lo  serán, por que las solicitaciones estructurales cambiaron, o sea que el  
comportamiento ante sismos futuros era  incierto. 
 
 
Figura 1. Mapa de zonas sísmicas de Colombia 
Tomado: Ingeominas, referencia 9. 
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Lo anterior permite reflexionar sobre la importancia  para establecer que tan 
segura resulta la edificación, si se tiene en cuenta que la edificación presenta un 
alto índice de ocupación, aproximadamente 850 personas concurren diariamente 
por esta edificación, por lo tanto están en peligro muchas vidas las cuales se 
deben proteger. 
 
La vulnerabilidad de la estructura se calificó en función de los índices de 
sobreesfuerzo y flexibilidad de los elementos que hacen parte de la estructura, 
estas variables dependen directamente de la ductilidad y la rigidez de dicha 
estructura.  
 
Se entiende que el riesgo esta íntimamente ligado a la vulnerabilidad a través de 
la amenaza; Las amenazas en cuestión son las distintas fuerzas que provienen de 
los fenómenos naturales,  tales como sismos, inundaciones, huracanes, etc. Cabe 
anotar que otras amenazas nacen de la misma estructura y estas son 
modificaciones  en su uso, algunas  concepciones estructurales y arquitectónicas 
empleadas en el diseño y la construcción,  las  cuales podrían resultar 
inadecuadas ante la nueva norma de diseño y construcción. Y es válido pensar 
que al igual que muchos edificios de la época no fueron concebidos bajo 
recomendaciones de código alguno, ya que en Colombia no existía una norma de 
diseño y construcción hasta antes de 1984. Ni fueron analizadas para 
solicitaciones sísmicas aproximadas. 
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Ante la amenaza de ocurrencia de un desastre natural, el propósito es el de 
diseñar una  estructura  que pueda resistir tales efectos y brindar un alojamiento 
seguro luego de ocurrido el evento. 
 
 
1.2  JUSTIFICACIÓN 
 
 
Después de una catástrofe, además de, destrucción queda mucho dolor y 
desconsuelo y viene la pregunta ¿qué pudimos hacer para prevenirlo? 
generalmente las catástrofes naturales son muy difíciles de prevenir, es por ello, 
que se debe reducir al máximo sus efectos. 
 
Se debe tener presente que lo más importante para prevenir las pérdidas 
humanas y materiales,  es asegurar la edificación para reducir la vulnerabilidad 
ante un desastre natural. 
 
Cabe anotar que edificaciones educativas, como lo es el Bloque II de la 
Universidad del Magdalena, el cual tiene un alto índice de ocupación , albergando 
gran cantidad de estudiantes los cuales representan el futuro de la región, esta es 
una de las principales motivaciones para haber realizado este estudio de 
vulnerabilidad. 
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Según observaciones realizadas casi el 90% de las edificaciones que conforman 
la planta física de la Universidad del Magdalena fueron diseñadas y construidas 
antes de entrar en vigencia el anterior Código Colombiano de Construcción Sismo 
Resistente CCCRS-84, por tanto es de suponer que no se tuvo en cuenta la 
incidencia de las cargas sísmicas sobre el comportamiento estructural como 
tampoco la acción de otras fuerzas de la naturaleza como vientos e inundaciones.  
 
Los resultados obtenidos a través de este estudio de vulnerabilidad contribuirán 
con una valiosa información para la toma de decisiones en las políticas de 
inversión y crecimiento de la planta física de la universidad  del Magdalena e 
igualmente este pretende llamar la atención a  cerca de la necesidad de realizar 
de forma masiva estudios similares en la región y a la vez servir de referencia para 
estudios posteriores.  Se quiere también resaltar que con esto la Universidad del 
Magdalena da el primer paso para liderar el proceso de actualización de 
edificaciones existentes, y cumplir con sus funciones como principal institución 
científica del Magdalena. 
 
Con la recopilación de los resultados  de este estudio y de estudios paralelos a 
este que actualmente se promueven en la Universidad del Magdalena, se podría 
establecer nuevas metodologías y/o calibrar las metodologías utilizadas a las 
condiciones locales  tales como prácticas constructivas, materiales de 
construcción utilizados, concepciones arquitectónicas (al encontrarse en una 
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región rica en construcciones coloniales que son Patrimonio Histórico de la 
Humanidad), entre otras muchas características propias de la región.. 
 
 
1.3 OBJETIVOS 
 
1.3.1 General 
 
Determinar la vulnerabilidad estructural del Bloque II de la Universidad del 
Magdalena aplicando distintas metodologías en concordancia con los criterios 
básicos de evaluación de estructuras existentes establecidos por la NSR-98; 
haciendo la modelación de distintas situaciones de carga y analizando el 
comportamiento de la estructura en general. 
 
1.3.2  Específicos 
 
Efectuar un inventario del estado actual de la estructura del Bloque II de la 
Universidad del Magdalena que incluya un levantamiento  y una inspección 
detallada de la misma. 
Evaluar la estructura a través de un modelo matemático para cada una de las 
condiciones críticas de carga o fuerzas que puedan representar un peligro como 
sismo, viento y fuerzas de gravedad. 
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Establecer las conclusiones,  recomendaciones  y/o disposiciones estructurales 
adecuadas para aquellos elementos de la estructura que resulten  deficientes, y 
con base a esto diseñar una estrategia de rehabilitación estructural. 
 
 
1.4  FORMULACIÓN DE HIPÓTESIS 
  
Las edificaciones que conforman la planta física de la Universidad del Magdalena 
no cumplen con el nivel de comportamiento que se espera de estas, ante diversas 
solicitaciones impuestas, en comparación con una edificación nueva que se haya 
construido de acuerdo con las Normas Colombianas de Diseño y Construcción 
Sismo Resistentes NSR 98. 
 
La edificación puede colapsar total o parcialmente debido al mal comportamiento 
de algunos de sus elementos estructurales ante la excitación sísmica producida 
por un evento telúrico moderado o fuerte. 
 
 
1.5  DISEÑO METODOLOGICO   
 
Dadas las características del proyecto se tomaron dos metodologías que se 
pueden definir como cuantitativas, ya que arrojan como resultado final un 
coeficiente, pero en su implementación fue necesario evaluar de modo cualitativo 
 
 
37
algunas de las condiciones encontradas en la estructura para así llegar a 
establecer la vulnerabilidad de la edificación. 
 
1.5.1  Evaluación preliminar.  A continuación se describe el proceso de 
inspección previo a la aplicación de las metodologías escogidas (NSR-98 y ATC-
21), cabe anotar que este análisis de la condición de la estructura es 
independiente del tipo de metodología que se utilizó. Este procedimiento permitió 
identificar, clasificar y comparar algunas de las condiciones actuales de la 
estructura con lo establecido en los planos de construcción. Los pasos que se 
siguieron fueron los siguientes: 
 
 Recolección de información consistente en planos estructurales de diseño y 
construcción, realización de encuestas para establecer las condiciones de 
servicio, además de el tipo de materiales utilizados en la construcción. 
 
 Se determinó la configuración estructural y la geometría de la edificación,  
esto consiste en establecer concordancia de  ejes, alturas de pisos, 
espesores de losa y comparar estos con los encontrados en los planos. 
 
 Se estableció las dimensiones reales de los elementos,  longitudes y 
secciones transversales, además se identificó cada uno de acuerdo a los ejes 
establecidos y se consignó toda esta información en un formato técnico.  
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 Se realizó una inspección visual en la que se plasmó en los  formatos 
técnicos todas las irregularidades que se observen tales como grietas, 
deflexiones excesivas, hormigones, desprendimiento del recubrimiento, 
corrosión visible en  el refuerzo, etc. 
 
 Se estableció el refuerzo estructural  de los distintos elementos a través de 
ensayos en lo posible no destructivos, para esto fue necesario la utilización del 
Ferroscan con el cual se escaneo los  elementos de la estructuras escogidos 
aleatoriamente teniendo en cuenta las condiciones de la estructura y el objetivo 
planteado, de igual manera se realizaron ensayos de extracción de núcleos en 
algunos elementos para comprobar las propiedades del concreto utilizado.  
 
Una vez realizadas las actividades preliminares se obtuvo suficiente información 
para poder modelar la estructura y para tener un amplio conocimiento acerca del 
diseño original y del estado de las edificaciones. 
1.5.2  Metodologías implementadas.  La primera metodología empleada fue el 
Método ATC-21. (FEMA-154) Rapis Visual Screening of Buildings For Potential 
Seismic Hazards: El método ACT-21, Método de Revisión por Filtro de Peligros 
Sísmicos Potenciales en edificaciones existentes, es un método analítico muy 
sencillo que se basa simplemente en darle una calificación inicial a una edificación 
y a medida que se avanza en la revisión, se van filtrando las características 
estructurales de la edificación y así mismo se le van restando o sumando puntos a 
la calificación inicial.  Esta calificación generalmente esta entre 0 y 6, siendo los 
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más altos de mejor comportamiento. Una calificación de 2 es sugerida como punto 
límite según los criterios de diseño actuales; Si un edificio resulta con una 
calificación inferior o igual a 2, se requiere que se lleve a cabo una evaluación más 
detallada tal como la del NSR -98.   En la figura 2 se muestra un esquema del 
proceso de evaluación general de la ATC-21. 
 
La otra metodología  implementada que se describe a continuación es  la 
establecida por el Capitulo A.10 de la Norma Colombiana de Diseño y 
Construcción Sismo Resistente contenida en el decreto 33 de enero 9 de 1998  
(NSR 98), y que aquí se llamará Metodología NSR 98.  Este método  fue 
desarrollado por AIS en 1985 e inicialmente se conoció como AIS-150 (tomado de 
la referencia OPS 15). El capitulo A10 básicamente presenta los criterios para 
revisar la vulnerabilidad sísmica estructural y obtener un nivel de seguridad que 
luego se compara con lo que dicha norma exigiría a una edificación nueva. En la 
figura 3, se muestra el procedimiento que se siguió. 
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Figura 2. Procedimiento general ATC 21 
Tomado: referencia 6 
 
 
 
Inicio evaluación rápida 
Identificar uso original 
Identificar altura 
Identificar año 
de construcción 
Identificar tipo 
de estructura 
Procedimiento de filtraje según tipo de edificación 
Calificación final 
 
Tomar decisión de si es segura o necesita evaluación 
detallada 
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Figura 3. Procedimiento general Metodología NSR 98.  Cap A.10  
PROCEDIMIENTO DE EVALUACIÓN Y DISEÑO 
Información 
preliminar 
Evaluación de la estructura existente 
P4. Determinar solicitaciones 
equivalentes (S.E). A.10.3.2 
P1.  Verificar el alcance según A.10.1.3 
P2. Recopilación de información  y 
exploraciones de acuerdo a A.10.2  
P3. Calificar la calidad del diseño y construcción y 
el estado actual de la estructura. A.10.2 
P5.  Análisis elástico  para las     
solicitaciones equivalentes del  
P4 
P6. Determinar la resistencia 
existente  (R.E) de la 
edificación Utilizando el 
A.10.3.3.3 
P7. Obtener la resistencia efectiva  a 
partir de la R.E (P6) afectándola con 
los coeficientes c y e según la 
calificación en P3 
P8. Determinar índice de 
sobreesfuerzo 
P12. Realizar el análisis 
nuevamente incluyendo las 
modificaciones. El diseño y 
construcción debe ser de 
acuerdo al tipo de 
modificación 
 
P9. Obtener las derivas de la 
estructura del análisis P5 
P10. Determinar índice de Flexibilidad 
por efectos horizontales y verticales 
P11. Definir     tipo   de 
modificaciones según A.10.4 
a) Ampliaciones adosadas 
b) Ampliaciones en altura 
c) Actualizaciones del 
reglamento 
Modificación del sistema estructural 
Elaboración de cálculos, memorias y planos 
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1.6 SELECCIÓN Y MEDICION DE LAS VARIABLES DE ANALISIS 
 
Las variables de análisis en este estudio son de tipo dependientes, de acuerdo a 
las características de diseño, construcción y estado de conservación de la 
estructura.  
 
Índice de sobreesfuerzo: es una de las variables más importantes en este 
estudio, es el cociente entre  los esfuerzos que se le exige a cada elemento al 
aplicarle las solicitaciones equivalentes (cortante, flexión, torsión, etc.) y de la 
resistencia efectiva de cada elemento, el  mayor valor  obtenido de estos cocientes 
entre los dos parámetros anteriores para los elementos que puedan poner en 
peligro la estabilidad general de la estructura  se tomo como índice de 
sobreesfuerzo para toda la estructura.  Si el índice de sobreesfuerzo es mayor que 
la unidad indica que la estructura debe reforzarse. El índice sobreesfuerzo es 
adimensional. El inverso del índice de sobreesfuerzo general expresa  la 
vulnerabilidad de la edificación como una fracción de la resistencia que tendría 
una edificación nueva construida de acuerdo con los requisitos de la presente 
versión del reglamento. 
 
Índice de flexibilidad: esta variable depende de la rigidez de la estructura y no es 
más que la relación entre las derivas encontradas en el análisis y las permitidas 
por el código, se tomó como índice de flexibilidad de la estructura el mayor valor 
de los índices de flexibilidad de piso de toda la estructura, este índice es 
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adimensional y si su valor es mayor a la unidad, indica que la estructura debe 
rigidizarse. El inverso del índice de flexibilidad general expresa la vulnerabilidad 
sísmica de la edificación como una fracción de la rigidez que tendría una 
edificación nueva construida de acuerdo con los requisitos de la presente versión 
del reglamento. 
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2.  MATERIALES Y METODOS 
 
 
 
Las metodologías utilizadas en la recolección de la información necesaria para la 
realización del estudio propuesto, son las siguientes: 
 
La primera consistió en la implementación de formatos técnicos (ver anexo A) 
donde se plasmó las características generales y específicas para el análisis de las 
variables estudiadas.  La información consignada en estos formatos técnicos se 
lleno en campo, por tanto tiene un carácter primario en su totalidad ya que los 
datos recolectados de esta manera provendrán básicamente de observaciones 
exhaustivas de toda el área de estudio. Para identificar la población a estudiar 
recurriremos a los planos estructurales y arquitectónicos de la edificación. 
 
Otro método consistió en la realización de ensayos a través de equipos de  
características electromagnéticas y eléctricas, el primero cuenta con una 
infraestructura propia para el análisis e interpretación de información obtenida en 
los ensayos, esto nos permitió tener datos más confiables al igual que nos ahorró 
tiempo en su interpretación. En cuánto a los ensayos con  equipo eléctrico se 
tomaron muestras aleatorias, la localización de los ensayos se definió 
previamente, teniendo en cuenta las características estructurales de la edificación 
y las variables en estudio. 
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3.  DEMOSTRACIÓN DE HIPOTESIS 
 
 
 
En el desarrollo de este estudio se demuestra que las hipótesis planteadas son 
válidas, se puede afirmar que para la  edificación Bloque II de la Universidad del 
Magdalena,  el comportamiento  estructural no es satisfactorio a la luz de la norma 
sísmica Colombiana vigente de Diseño y Construcción Sismo Resistente 
contenida en el decreto 33 de enero 9 de 1998  (NSR 98) 
 
Se confirma que la edificación puede colapsar total o parcialmente debido al mal 
comportamiento de algunos de sus elementos estructurales ante la excitación 
sísmica producida por un evento telúrico moderado o fuerte. 
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4.  DESARROLLO DEL TRABAJO  
 
 
 
El trabajo desarrollado se dividió en tres etapas, dichas etapas siguen una 
secuencia lógica de acuerdo al procedimiento planteado para este proyecto; Etapa 
I, es la etapa de estudio:  contempla el estudio de la información existente, 
levantamiento arquitectónico y estructural,  inspección estructural, estudio del 
estado de los materiales. Etapa II, Evaluación y análisis de vulnerabilidad: 
tomando como base la información anterior se realizó la evaluación estructural 
(modelo) y posteriormente se implementaron las metodologías para determinar el 
grado de vulnerabilidad de la edificación. Etapa III, Diseño de la estrategia de 
rehabilitación estructural. 
 
 
4.1  ETAPA I: ESTUDIOS PRELIMINARES 
 
Esta etapa es una introducción a la situación actual  de la estructura, para ello se 
llevo a cabo el acopio y clasificación de la información existente, además de un 
riguroso levantamiento arquitectónico y estructural seguido de una muy completa 
inspección estructural y un detallado estudio del estado de los materiales. A 
continuación se muestra cada una de estos pasos. 
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4.1.1  Estudio de la información existente.  Inicialmente se llevó a cabo la 
búsqueda   de los planos originales, de los cuales solo se pudo obtener algunos 
planos estructurales y arquitectónicos  que reposaban en la planoteca del 
Laboratorio integrado de ingeniería civil de la Universidad del Magdalena; también, 
se obtuvo planos arquitectónicos digitalizados  de la actual edificación, aunque la 
información allí contemplada solo corresponde en un 90% a las dimensiones 
reales de la edificación. No fue posible conseguir memorias de cálculo estructural, 
bitácoras de obra, registros de pruebas de cilindros de concreto y demás 
información técnica relacionada.  Más sin embargo se realizaron  algunas 
entrevistas informales  con ingenieros y personal que participó en la construcción 
de los distintos bloques de la Universidad del Magdalena y con estos se pudieron 
aclarar algunas dudas. 
 
4.1.2  Levantamiento arquitectónico y estructural.  Se realizó la medición en 
detalle de todas las longitudes y secciones transversales de los elementos 
estructurales, igualmente se estableció la concordancia entre ejes, alturas de piso, 
espesores de losa y muros, mediciones de áreas entre otros datos para establecer 
las cargas muertas de la estructura .Se tuvo mucho cuidado en la precisión, ya 
que con base en la información obtenida en el levantamiento arquitectónico y 
estructural, se desarrollo el modelo tridimensional de la estructura mediante un 
programa de computador. El modelo se realizó con base en ajustes continuos 
llevados a cabo mediante un proceso de verificación y confrontación con las 
medidas reales de la edificación.   
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4.1.3  Inspección de la estructura.  Primero se realizó una inspección visual y se 
pudo observar que los elementos estructurales no presentan daños visibles por 
agrietamiento, deflexiones excesivas o desprendimiento del concreto. Pero se 
encontró que sobre el eje C14 se dejó el acero de refuerzo sobrante “pelos”, tanto 
de las vigas de fachada  como de las viguetas de la losa, más sin embargo, a 
pesar de estar a la intemperie el acero de refuerzo, no se encuentra en proceso 
avanzado de corrosión. También encontramos que la columna A3 a nivel del suelo 
se halla en contacto permanente con aguas negras, al mismo tiempo que el 
material circundante  esta siendo socavado por estas, debido  a la rotura de la 
tubería sanitaria proveniente del baño.  
 
La segunda inspección realizada fue la inspección estructural para ello se utilizó el 
Ferroscan, con la ayuda de este se pudo constatar los diámetros del refuerzo 
principal en los distintos elementos de la estructura, al igual que la separación de 
los flejes y el recubrimiento (ver anexos A y B). También fue necesario realizar 
algunas exploraciones destructivas como lo son apiques en columnas,. 
encontrando que para el refuerzo principal se utilizaron barras de acero lisas 
permitidas en la época de la construcción; En cuanto al refuerzo transversal 
(flejes) se tiene que para la mayoría de las columnas se encuentran espaciados 
entre 25 a 40 cm. a lo largo de toda la columna y por tanto la zona de 
confinamiento no existe como tal.  Los flejes en las vigas se encuentran en su gran 
mayoría de acuerdo a los planos encontrados. Se realizó la inspección de las 
zapatas, para ello se destaparon algunas y se tomaron sus dimensiones las cuales 
 
 
49
coincidieron con el plano original, también se verificó su refuerzo con el Ferroscan. 
La exactitud de los datos aquí tomados resulta de suma importancia a la hora de 
establecer la resistencia existente de los elementos 
 
4.1.4  Estudio del estado de los materiales.  Se realizaron ensayos no 
destructivos corroborados en algunos sitios con ensayos parcialmente 
destructivos, como es el caso de toma de núcleos de concreto en vigas y apiques 
en columnas, el proceso comprendió la inspección visual de la estructura, la 
estimación de la resistencia a la compresión de los núcleos extraídos, la 
determinación de la localización, recubrimiento, espaciamiento, cantidad y 
diámetro de varillas de acero de refuerzo de los elementos estructurales con la 
ayuda del Ferroscan.  
 
4.1.5  Descripción estructural.  El Bloque II es un edificio de  uso de tipo 
educativo, consta de dos pisos en la actualidad, en el primer piso se encuentran 
cinco aulas de clases y los baños, en el segundo piso se tiene la decanatura de 
economía, sala de profesores y cuatro salones de clases, en el futuro se reducirán 
a solo dos salones de clases para darle paso a la decanatura de ciencias de la 
salud.  El edificio tiene forma rectangular, con 39.00 m en el sentido longitudinal y 
9.50 m en el sentido transversal (estas medidas son de centro a centro de 
columna); unida a la estructura en el primer nivel se encuentra la pasarela que 
comunica a este bloque con el Bloque III; tiene 3.00 m en el sentido longitudinal y 
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12.00 m en el sentido transversal. Por tanto en planta su forma es la  de una L y el 
área total del Bloque II es de 891.5 m2. 
 
Esta estructura esta conformada por pórticos de concreto reforzado resistente a 
momentos compuestos por vigas y columnas, sin diagonales, las placas actúan 
como diafragmas rígidos que transmiten las fuerzas horizontales de manera 
proporcional a su rigidez a todas las columnas. Para el sentido longitudinal se 
tiene que  sobre el  eje A se encuentran trece (13) vanos de 3.00 m; sobre el eje C 
en el primer piso se tienen siete (7) vanos uno (1) de 3.00 m entre los ejes 1 y 2 y 
los seis (6) restantes de 6.00 m. Para el segundo piso se tienen ocho (8) vanos  de 
los cuales tres (3) son de 3.00 m y los cinco (5) restantes de 6.00 m cada uno. La 
pasarela esta conformada por pórticos de  dos (2) vanos de 6.00 m sobre los ejes 
1 y 2. 
 
 
Figura 4. Pórtico A 
 
 
 
51
 
Figura 5. Pórtico C 
 
La estructura está conformada por columnas de sección variables 0.30 x 0.20 m 
en la parte inferior y 0.30 x 0.75 m en la parte superior de la columna, ubicadas en 
la fachada sur del primer piso y en la pasarela y con una altura de 4.125 m.  
Columnas rectangulares de 0.20 x 1.00 m sobre la fachada norte con alturas de 
4.125 m  para el primer piso y de 3.055 m en el segundo piso y sobre los ejes 12, 
13 y 14 del  segundo piso de la fachada sur; también encontramos columnas 
cuadradas de 0.30x0.30 m en la fachada sur del segundo piso; además se  cuenta 
con vigas acarteladas (sección variable) en las fachadas de la pasarela y en el 
primer piso del pórtico sur, estas secciones varían entre 0.85 a 1.10 m.  La 
estructura  en conjunto esta cimentada con veinte siete (27) zapatas, a su vez se 
dividen en tres (3) tipos diferentes de zapatas, no  se cuenta con vigas de amarre. 
La losa de entrepiso es aligerada con bloque de 0.20 x 0.40 x 020 m y  con 0.25 m 
de espesor armada en una dirección (eje x) con viguetas de sección 0.10 x 0.25 m 
y apoyada sobre las vigas principales de 0.20 x 0.65 m. La cubierta es una placa 
maciza de 0.10 m de espesor de concreto reforzado armada en una dirección con 
una pendiente del 18% apoyada sobre cuatro tipos de vigas, todas ellas de 
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sección 0.2 x 0.50 m, las vigas intermedias son inclinadas o vigas a dos aguas 
(ver anexo A), todas estas vigas se consideran monolíticas con la losa. 
 
4.1.6  Materiales asumidos:  
 
Concreto:  f´c =    210 Kgf/cm2 
 Acero de refuerzo: Fy  =    2400   Kgf/cm2   para    3/8” 
         Fy  =    4200   Kgf/cm2  para  <   3/8” 
 
El módulo de elasticidad del concreto se determinó a partir de su resistencia a 
compresión medida en campo (f’c = 21 MPa), empleando la correlación dada en 
C.8.5.4.1  NSR.-98 para el valor medio de toda la información experimental 
nacional, sin distinción por tipo de agregado. 
 
cfEc ´*3900  en MPa   =  0.21*3900  = 17872.04 MPa 
Ec  178720.45 kg/cm2 
 
4.2  ETAPA II:  EVALUACIÓN Y ESTUDIO DE VULNERABILIDAD 
 
En esta etapa II se tiene un conocimiento amplio de la estructura (geometría, 
refuerzo, materiales, etc.), tomando como base la información recogida en la etapa 
I se realizó una evaluación y un análisis estructural (modelo) para obtener la 
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resistencia existente o actual de la estructura y  así poder implementar las 
metodologías escogidas. 
 
4.2.1  Evaluación de carga muerta y viva.  Se determinó la carga muerta 
mediante un análisis estático de la carga producida en las vigas principales de 
debido a las reacciones de las viguetas; para estimar el peso de divisiones 
interiores, se realizó un avaluó de acuerdo a las divisiones existentes y las 
proyectadas en la edificación, lo cual arrojo como resultado 176.42 Kgf/m2, pero 
para unificar criterios entre los diferentes edificios que conforman la planta física 
de la Universidad del Magdalena se decidió tomar 200 Kgf/m2. Para el análisis 
dinámico las masas debidas a muros, escaleras, antepechos y cubierta en cada 
uno de los pórticos que conforman la estructura fueron cálculadas de la siguiente 
forma: para el entrepiso se determinaron de acuerdo al área aferente de cada 
nudo; para la cubierta se tomo la masa total de la cubierta y se dividió entre el 
numero de nudos de esta,oSe considero que para la cubierta por simetría este 
método es igualmente exacto. El peso propio y las masas debidas a los elementos 
estructurales son asumidos directamente por el programa En cuanto a la carga 
viva se tomó para losa de entrepiso y la losa de la pasarela una carga viva de 200 
Kgf/m2 considerando el antecedente  que a las pasarelas las han convertido en 
puentes peatonales.  Para la cubierta debido a su pendiente se tiene 50 Kgf/m2 y 
para  escaleras se tomo 300 Kgf/m2 , siguiendo las recomendaciones de la norma 
NSR-98 B.4.2.1.  (Ver tablas N° 4-8 ) 
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Tabla 1. Calculo de masas para los nudos del entrepiso  
   Nudos internos y de fachada 
 (CM) 
Nudos que cargan     
muros 
Nudos 
Escaleras TOTAL MASA 
(Kg) Nudo Área (m2) 
Wd 
(Kgf./m2) AREA (m
2) Wm (Kgf./m2) 
MASA 
(Kg.) 
1     22.25 325   723.13 
1´         212.78 212.78 
2 8.25 764 2.7 ; 20.22 325 ; 284   1292.30 
2´         212.78 212.781 
3 al 13 16.5 764 2.7 325   1348.4 
14 5.25 764 11.3 325   768.35 
15 8.25 764 12.28 325   1029.20 
16 3.0 764 5.87 325   420.00 
17 16.5 764 4.38 325   1402.95 
18  24.75 764 2.2  325   1962.40 
19 al 22 33.0 7.64    2521.20 
23 19.5 ; 4.5 764; 455       1694.60 
24 3 ; 4.5 764; 455       433.95 
25 y 26 9.0 455       409.50 
27 y28 4.5 455       204.75 
29         84.926 84.926 
30         84.926 84.926 
 
 
Para la cubierta tenemos que:    
 
Peso total: 39.4m * 11m * 390 Kgf/m2  = 169026 Kgf. 
Numero total de nudos: 42 nudos 
Mtn = (169026 Kg.)/ (10*42) = 402.4 Kg 
 
Para los nudos de la escalera (veáse análisis de carga de la escalera). 
 
Parte plana              : 1.55 m* 1.5m* 586.0 kgf/m2 = 1362.45 kgf 
Tramo inclinada (1) : 3.90 m* 1.5 m*757.9 kgf/m2 = 4433.71 kgf 
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Tramo inclinada (2) : 2.4 m* 1.5 m* 754.4 kgf/m2 = 2715.84 kgf 
 
Mtn 1 = 10/55.1278
4
71.443345.1362*5.0 



 
nudos
 = 127.855 Kg 
Mtn 2 = 10/26.849
4
64.271545.1326*5.0 



 
nudos
 = 84.926 Kg 
 
Para los nudos de A le corresponde = 127.85 + 84.926 = 212.78 Kg 
Para los nudos de C le corresponde = 84.926 Kg 
 
4.2.2  Implementación de las metodologías escogidas 
 
4.2.2.1  Metodología ATC-21 (Rapid Visual Screening) 
 
4.2.2.1.1 Formato utilizado.  Dado que nos encontramos en una zona de 
amenaza sísmica intermedia, el formato que se escogió para la revisión es el 
correspondiente a la categoría M (Moderate: NEHRP Map Áreas 3 and 4).  
 
4.2.2.1.2  Características.  El Bloque II  fue construido en 1970**, su uso es tipo 
indispensable, con una ocupación de más de 850 personas por día, cuenta con un 
área de 743.79 m2  y se compone de dos pisos.  La forma de la edificación es de L 
y el sistema estructural lo califica como C1 (RC MRF) pórtico de concreto 
reforzado resistente a momento, por lo tanto su calificación inicial es de 3.0. No se 
considera que exista amenaza de falla en los elementos No-estructurales. 
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4.2.2.1.3  Modificaciones. La edificación por tener forma de L  es irregular en 
planta, esto lo causa que el edificio se encuentra unido a la pasarela que 
comunica a este bloque con el Bloque III. También se consideró la modificación 
por choque “pounding” debido a la cercanía del Bloque II y el Bloque III, menos de 
2 cm. “edificios colindantes”, analizando que la junta existente no es la adecuada, 
lo cual podría causar graves daños a la estructura en el momento de un sismo. 
 
 
 
4.2.2.1.4  Calificación final. La calificación básica es 3.0 por calificar como C1 
(MRF), a esta la modificamos en -0.5 por la irregularidad en planta  y en -0.5 por 
choque con edificios adyacentes. Lo cual nos arroja como calificación final 2.0. 
 
 
4.2.2.1.5  Conclusión. Una vez realizado la evaluación por filtro de peligro sísmico 
potencial en el bloque II y obteniendo una calificación final de 2.0, esta calificación 
es el punto limite según los criterios de diseño actuales. Esto sugiere la necesidad 
de  llevar a cabo una evaluación más detallada tal como la NSR 98  
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ATC-21/(NEHRP Map Area 3, 4, Moderate) 
Rapid visual screening of seismically 
Hazardous Buildings 
 
 
 
Dirección_____________________________ 
Otra identificación__Bloque de Economía _ amarillo___ 
No Pisos__2_____     Año de construcción _1970______ 
Inspector: CARREÑO-CASTRO_ Fecha_5-SEP-2002_ 
Área total de pisos (m2) _779.9____ 
Nombre del edificio____BLOQUE II_______ 
Uso:_Escolar__ 
               
 
               
               
               
               
               
               
               
               
               
               
               
Ocupación Puntaje Estructural y Modificaciones 
Residencia
l 
Comercial 
Oficina 
Industrial 
Acceso 
Pub. 
Escolar 
Edi. Gob. 
Serv. Emer 
Edi. Hist. 
 
N° de 
perso
nas 
10 
 
11-
100 
 
100+ 
 
 
 
Tipo de 
edificación 
W S 1 
( M R F ) 
S 2 
( B R ) 
S 3
( L M ) 
S 4
( R C  S W ) 
C 1 
( M R F ) 
C 2 
( S W ) 
C 3 / S 5 
( U R M  N F ) 
P C 1 
( T U ) 
P C 2 R M U R M 
Puntaje Básico 
Gran altura 
Deterioro 
Irreg Vert. 
Piso flexible 
Torsión 
Irreg en planta 
Golpeteo 
Rec pasado 
Columna corta 
Post. Actualización 
 
6 . 0 
N/A
-0.5
-0.5
-1.0
-1.0
-1.0
N/A
N/A
N/A
+2.0 
 
4 . 0 
-1.0
-0.5
-0.5
-2.5
-2.0
-0.5
-0.5
-2.0
N/A
+2.0 
 
3 . 0 
-0.5
-0.5
-0.5
-2.0
-1.0
-0.5
-0.5
N/A
N/A
+2.0 
6 . 0 
N/A
-0.5
-0.5
-1.0
-1.0
-0.5
N/A
N/A
N/A
+2.0 
4 . 0 
-1.0
-0.5
-1.0
-2.0
-1.0
-0.5
-0.5
N/A
N/A
+ 2 . 0 
3 . 0 
-0.5
-0.5
-1.0
-2.0
-1.0
-0.5
-0.5
-1.0
-1.0
+ 2 . 0 
3 . 5 
-1.0
-0.5
-0.5
-2.0
-1.0
-0.5
N/A
N/A
-1.0
+ 2 . 0 
2 . 0 
-1.0
-0.5
-1.0
-1.0
-1.0
-0.5
N/A
N/A
-1.0
N/A 
 
3 . 5 
N/A
-0.5
-1.0
-1.0
-1.0
-1.0
N/A
N/A
N/A
+ 2 . 0 
2 . 0 
0.0
-0.5
- 1 . 0 
-1.0
-1.0
-1.0
-0.5
-1.0
-1.0
+2.0 
 
3 . 5 
- 0 . 5 
-0.5
-0.5
-2.0
-1.0
-1.0
N/A
N/A
N/A
+ 2 . 0 
2 . 0 
-0.5
-0.5
-1.0
-1.0
-1.0
-1.0
N/A
N/A
N/A
N/A 
 
 hay amenaza de      
falla               de   
No estructurales       
SL1 
SL2 
Sl3 & 8 a 20 pisos 
-0.3 
-0.6 
N/A 
 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
 
-0.3 
-0.6 
N/A 
-0.3 
-0.8 
-0.8 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
 
-0.3 
-0.8 
-0.8 
 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
 
-0.3 
-0.6 
N/A 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
-0.3 
-0.6 
-0.8 
 
Datos 
confidenciales. 
Puntaje Final 
Comentarios: 
 
 
Requiere evaluación  Detallada                  
Si__                 No__ 
Figura 6.  Formato ATC-21 para el Bloque II 
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4.2.3  Metodología NSR-98 capitulo a-10 (Edificaciones construidas antes de 
la vigencia del presente reglamento) 
 
4.2.3.1  Procedimiento de evaluación y diseño (NSR-98 A10.1.4): En la 
aplicación de la metodología deben seguirse los siguientes pasos. 
 
4.2.3.1.1  Información preliminar 
 
4.2.3.1.1.1  Paso 1: Análisis de vulnerabilidad sísmica (A.10.1.3.1), dado que la 
edificación fue diseñada y construida antes de la entrada en vigencia de la 
presente norma, como se ha expuesto anteriormente, es necesario realizar un 
análisis de  vulnerabilidad sísmica para llevar esta edificación a un nivel de 
seguridad comparado al que el presente reglamento exigiría a una edificación 
nueva. 
 
4.2.3.1.1.2 Paso 2: Este paso coincide con el procedimiento utilizado en la Etapa I  
 
4.2.3.1.1.3  Paso 3: Calificación del estado del sistema estructural, para ello se 
realizó la siguiente encuesta. 
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4.2.3.1.1.3.1  Calificación de la calidad del diseño 
 
 
 La estructura cuenta con una distribución regular de la masa y la rigidez.   
 SI  _X_   ; No____ 
 
 La edificación posee diafragma rígido  Si  _X_  ;  No___ 
 
 Los refuerzos encontrados con las exploraciones (Ferroscan) concuerdan con 
los planos estructurales de la edificación existente.   Si _X_   ;  No _X_   
 
 El sistema estructural de la edificación existente se encuentra dentro de los 
parámetros establecidos por el código vigente en la poca del diseño de la 
estructura.  Si _X_; No___ 
 
 
4.2.3.1.1.3.2  Calificación de la calidad de la construcción 
 
 Se cuenta con registros de interventoria de la construcción.  Si____  ;  No _X_ 
 
 Se tienen reportes de ensayos de todos los materiales utilizados en la 
construcción (componentes de las mezclas de concreto, proporciones y 
resultado de los ensayos) 
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Si______   ;   No _X_ 
 
 Se tienen las especificaciones de los materiales y planos de construcción. 
.   Si _X_   ;  No _X 
 
 Existen datos de control de calidad y reportes  de inspecciones de campo. 
 Si____   ;  No_X_ 
 
 Se tiene información geotécnica del proyecto. Si____  ;  No_X_ 
 
Calidad del diseño y la construcción de la estructura actual. Bueno _X_ 
Regular______   ;  Malo_____ 
 
 
4.2.3.1.1.3.3   Calificación del estado actual  de la estructura 
 
 Se encontró fisuras por cambios de temperatura. Si____  ;  No _X__ 
  
 Se tiene corrosión en la armadura. Si____  ;  No  _X__ 
 
 Existen asentamientos diferenciales. Si____  ;  No _X__ 
 
 Se tienen deflexiones excesivas. Si____  ;  No__X__ 
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 Se aprecia agrietamiento o desconchamiento en los elementos estructurales.  
Si____   ;  No _X_ 
 
 Esta sometida la estructura a sobrecargas debido al terreno y/o equipo 
pesado.   Si____   ;  No _X_ 
 
 Se tiene filtraciones de agua,  encharcamiento, áreas de pobre drenaje u otras 
indicaciones de problemas con el agua. Si____  ;  No _X_ 
 
Calificación del estado de la estructura  Bueno _X_   ;  Regular___   ; Malo___ 
 
4.2.3.1.1.3.4  Calidad de la construcción.  Basados en el estudio de patología 
estructural, se conocieron las características de los materiales que conforman el 
Bloque II y la distribución del refuerzo en sus elementos estructurales. Para el 
estudio de esta estructura, se tomó un valor de resistencia del concreto promedio 
de f’c= 210 Kgf/cm2, con base en los resultados obtenidos de los materiales que 
conforman el Bloque II, la calidad y el  estado de la estructura, la resistencia 
efectiva de los elementos según el capitulo A.10 de la NSR-98 es la siguiente: 
 
Nef = Resistencia efectiva. 
fc = Coeficiente de reducción de resistencia por calidad del diseño y construcción 
de la estructura. 
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fe = Coeficiente de reducción de resistencia por estado de la estructura. 
Nex = Resistencia existente. 
Para este caso los valores de los coeficientes son los siguientes: 
fc = 0.90 (Buena) 
fe = 0.90 (Buena) 
Nef = 0.90 x 0.90 Nex = 0.81 Nex 
 
Por este coeficiente se afectó la capacidad última de la estructura tanto para 
cortante como para flexión y torsión. 
 
4.2.3.1.2  Evaluación de la estructura existente 
 
4.2.3.1.2.1  Paso 4:    Determinación de las solicitaciones equivalentes 
 
4.2.3.1.2.1.1  Movimiento sísmico de diseño.  Para el cálculo de las fuerzas 
sísmicas en la estructura se utilizó el espectro de respuesta que nos propone el 
capitulo A2 NSR 98,  afectado por un coeficiente de importancia de 1.10 que 
corresponde a  un grupo de uso II (Edificaciones de ocupación especial), en una 
zona de amenaza sísmica intermedia, de acuerdo con la tabla A.2-2 NSR 98 la 
aceleración máxima probable en Santa Marta es de 0.15 g. Se revisó la estructura 
con el espectro de respuesta para un coeficiente de amortiguamiento con respecto 
al crítico del 5% y período de recurrencia de 475 años, con una probabilidad del 
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10% de ser excedido en 50 años; con lo que se permite a la estructura disipar 
energía por medio de plastificaciones.  
 
4.2.3.1.2.1.1.1  Espectro de diseño.   como  resultado se obtuvo que,  se 
presenta una  aceleración máxima de 0.4125 g entre los periodo de 0 y 0.576 seg 
y a partir de allí con una caída inversamente proporcional al periodo hasta 2.88 
seg., donde Aa se vuelve constante 0.0825 g. Para modos diferentes al 
fundamental el espectro varia de 0 a 0.3s de acuerdo con  A.2.6.4 NSR 98.   
 
 
 
Figura 7. Espectro de aceleración utilizado en el análisis 
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Tabla 2. Coordenadas espectro recto e inclinado 
T (seg) inclinado recto T (seg) inclinado recto 
0.00 0.165 0.4125 0.80 0.297 0.297 
0.10 0.2475 0.4125 0.90 0.264 0.264 
0.20 0.33 0.4125 1.00 0.2376 0.2376 
0.30 0.4125 0.4125 1.10 0.216 0.216 
0.40 0.4125 0.4125 1.20 0.198 0.198 
0.50 0.4125 0.4125 1.30 0.1828 0.1828 
0.58 0.4125 0.4125 1.40 0.16971 0.16971 
0.60 0.396 0.396 1.50 0.1584 0.1584 
0.70 0.339 0.339 1.60 0.1485 0.1485 
1.70 0.13976 0.13976 2.50 0.09504 0.09504 
1.80 0.132 0.132 2.60 0.091384 0.091384 
1.90 0.125 0.125 2.70 0.088 0.088 
2.00 0.1188 0.1188 2.80 0.08485 0.08485 
2.10 0.1131 0.1131 2.88 0.0825 0.0825 
2.20 0.108 0.108 2.90 0.0825 0.0825 
2.30 0.1033 0.1033 10.00 0.0825 0.0825 
2.40 0.099 0.099   
 
 
 
 
4.2.3.1.2.1.2  Clasificación del sistema estructural.  La edificación cuenta con  
un sistema estructural  de pórticos resistentes a momento con capacidad 
moderada de disipación de energía (DMO). 
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4.2.3.1.2.1.2 .1   Coeficiente de capacidad de disipación de energía R´ (R = 
 a* p* Ro). 
 
 Coeficiente de capacidad de disipación de energía básico Ro: Por tratarse de 
un sistema estructural tipo pórtico, con una capacidad de disipación de energía 
moderada (DMO) en una zona de amenaza sísmica intermedia tenemos que 
Ro = 5.0   (Tabla A3.3 NSR 98) 
 
 Irregularidad en altura  a: No se encontró irregularidad en altura  a = 1 
 
 Irregularidad en planta  p: Se tiene irregularidad en planta (veáse Fig. 
8)debido a retroceso en las esquinas por tanto:  p = 0.9 
 
 
Figura 8. Retroceso en las esquinas 
 
De lo anterior obtenemos que: R´ = (1) * (0.9) * (5) = 4.5 
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4.2.3.1.2.1.3.1  Cargas diferentes a las solicitaciones equivalentes.  (avalúo de 
carga muerta, viva y viento), los análisis de carga se realizaron basados en los 
datos recolectados en  el levantamiento arquitectónico y estructural y en el titulo B 
de la NSR 98 
 
4.2.3.1.2.1.3.1.1  Análisis de carga muerta 
Tabla 3. Análisis peso de muro para e = 0.17 m  
Análisis peso de muro por m 
Para muro con e = 0.17m 
Ítem Operación Unid Subtotal Total 
Dimensiones del 
ladrillo 0.24x0.13x0.06     
  
  
  
  
  
  
N° de ladrillos por 
m2 : 1m/(0.26x0.08) Unid 48.07 
Mortero pega 
Vertical: 50x0.13x0.06x0.02x2100 (Kg./m2) 16.38 
Mortero pega horiz: 13x0.24x0.02x0.13x2100 (Kg./m2) 17.03 
Pañete :  0.02x2x2100 (Kg./m2) 84 
*Ladrillos :  48x0.06x0.13x0.24x1850 (Kg./m2) 166.23 
Total    (Kg./m2)   283.64 
 
 
 
Tabla 4. Análisis peso de muro para  e = 0.20 m 
Para muro con e = 0.20m 
Ítem Operación Unid Subtotal Total 
Mortero pega 
Vertical: 50x0.13x0.06x0.02x2100 (Kg./m2) 16.38   
  
  
  
Mortero pega horz 13x0.24x0.02x0.13x2100 (Kg./m2) 17.03 
Pañete :  0.03x2x2100 (Kg./m2) 126 
*Ladrillos : 48x0.06x0.13x0.24x1850 (Kg./m2) 166.23 
Total :     (Kg./m2)   325.64 
*Se tomo una densidad para ladrillos de arcilla de absorción media (NSR-98  
B.3.2)   
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Tabla 5. Análisis peso de divisiones y marcos de ventana 
                                  Peso total muros divisorios y marcos ventanas  
Ítem Operación Unid Subtotal Total 
Área de muros 
interiores     (m2) 250.60   
  
  
  
  
muros e= 0.17m 283.6488x250.6 (Kg.) 71082.38 
marcos ventanas: 74.56x0.04x0.2x2300 (Kg.) 1371.90 
Total:    (Kg.) 72454.29 
Área losa 2° piso:    (m2) 410.68 
Peso repartido  : 72454.293/410.68 (Kg./m2)   176.42 
 
 
Al comparar la carga por divisiones que obtuvimos con la que se tienen  en otros 
bloques con características similares se decidió aumentarla de 176.42 Kg/m2 a 
200 Kg/m2, esto es teniendo en cuenta las constantes remodelaciones que se 
llevan acabo en estas edificaciones 
 
 
 
Figura 9. Sección losa de entrepiso 
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Tabla 6. Análisis carga de muerta para losa de entrepiso  
LOSA DE ENTREPISO 
Ítem Operación Unid Subtotal Total 
Torta : 0.5x0.05x1x2400 (Kg.) 60   
  
  
  
  
  
  
  
  
Losa inferior: 0.5x0.02x1x2100 (Kg.) 21 
Nervio: 0.2x0.1x1x2400 (Kg.) 48 
Subtotal :    (Kg.) 129 
peso por m2: 129/(0.5x1) (Kg./m2) 258 
Peso pega : 0.06x2100 (Kg./m2) 126 
Bloque: 14*10 (Kg./m2) 140 
Baldosa: (Estimado) (Kg./m2) 40 
Divisiones:      (calculado) (Kg./m2) 200 
Peso total     (Kg./m2)  764 
 
 
Figura 10.  Sección losa maciza de cubierta 
 
 
Tabla 7. Análisis carga de muerta para losa de cubierta 
                      LOSA MACIZA CUBIERTA  
Ítem Operación  Unid Subtotal Total 
Losa : 0.1x2400 (Kg./m2) 240 
  
  
  
  
Pañete inferior 0.2x2100 (Kg./m2) 42 
Teja de barro: (Estimado) (Kg./m2) 51 
Impermeabilizante: (B3.3 NSR-98) (Kg./m2) 15 
Pega tejas: 0.02x2100 (Kg./m2) 42 
Peso total    (Kg./m2)   390 
 
 
 
69
 
 
Figura 11. Sección losa de pasarela 
 
 
Tabla 8. Análisis de carga muerta para losa de pasarela 
                       LOSA PASARELA  
Ítem Operación Unid Subtotal Total 
Torta: 0.5x0.05x1x2400 (Kg.) 60   
  
  
  
  
  
  
  
Losa inferior 0.5x0.02x1x2100 (Kg.) 21 
Nervio 0.2x0.1x1x2400 (Kg.) 48 
Subtotal    (Kg.) 129 
Peso por m 129/(0.5*1) (Kg./m2) 258 
Bloque: 14*10 (Kg./m2) 140 
Sobre espesor: 0.02x2100 (Kg./m2) 42 
Impermeabilizante: (B3.3 NSR-98) (Kg./m2) 15 
Peso total    (Kg./m2)   455 
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Análisis de carga pasamanos 
 
 
Figura 12. Pasamano fachada sur 
 
Cargas generales: 
 
Vigueta Superior = 0.2* 0.08* 1* 2400 = 38.4 kg 
Vigueta Inferior = 0.15* 0.1* 1*  2400    = 36 kg 
Columnetas = 0.12* 0.12* 0.55* 2400 = 19 kg 
 
Para el 1° Balaustre portante: 
 
Columnas = 7.5 col * 19 kg             = 142.5 kg 
Vigueta Superior = 2.07 m * 38.4 kg  =  79.50 kg 
Vigueta Inferior = 2.07 m * 36 kg      =   74.52 kg    
                                              296.82 kg   
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Para el 2° Balaustre portante 
 
Col = 6 col * 19 kg               = 114 kg 
Vigueta Superior = 1.5 m * 38.4 kg   =  79.50 kg 
Vigueta Inferior = 1.5 m * 36 kg       =   74.52 kg    
                                              225.60 kg   
 
Para el 3° Balaustre portante: 
 
Columnas = 7.5 col * 19 kg             = 142.5 kg 
Vigueta Superior = 2.14 m * 38.4 kg  =  82.18 kg 
Vigueta Inferior = 2.14 m * 36 kg      =   77.04 kg    
                                              301.72 kg   
 
Para el pasamano de la fachada oeste se tiene que: 
 
Figura 13. Pasamano fachada oeste 
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Para el 1° y 2° Balaustre portante: 
 
Columnas = 7.5 col * 19 kg             = 142.5 kg 
Vigueta Superior = 2.25 m * 38.4 kg  =  86.40 kg 
Vigueta Inferior = 2.25 m * 36 kg      =   81.00 kg    
                                              309.90 kg   
 
 
4.2.3.1.2.1.3.1.1  Calculo de cargas muerta sobre las vigas.  El peso propio de 
los elementos estructurales es tenido en cuenta automáticamente por el programa. 
 
Tabla 9. Carga muerta a emplear 
Carga Muerta 
 Tipo Unidades Carga 
Losa  Cubierta: Kg/m2 390.00 
Losa entrepiso: Kg/m2 764.00 
Losa pasarela: Kg/m2 455.00 
Peso muro e=0.17 Kg/m2 283.64 
Peso muro e=0.20 Kg/m2 325.64 
 
 
Tabla 10. Carga muerta sobre vigas de cubierta 
Vigas de cubierta 
 
Tipo de Vigas L aferente (m) Operación Total (kg/m) 
V1 = V14 1.6 1.6x390 624.00 
V2 = V3..V13 3 3x390 1170.00 
VC 1.5 2x390 585.00 
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Tabla 11. Carga muerta sobre vigas de pasarela 
 
VIGAS PASARELA 
 Tipo de Vigas L aferente (m) Operación Total (kg/m) 
V1 = V2 
 
1.5 1.5x455 
 
682.50 
VC 
 
0.5 0.5x455+0.5x764 609.10 
VE 
 
0.5 0.5x455 
 
227.50 
 
 
Las vigas de entrepiso se cargaron de acuerdo a la distribución de cargas 
producida por las reacciones de las viguetas sobre ellas. 
 
 
Vigueta N2 
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Figura 14. Cargas y reacciones sobre las viguetas  N1 y N2 
 
 
Tabla 12. Carga muerta sobre vigas de entrepiso. 
Vigas de entrepiso 
Tipo de Vigas          Operación Total (kg/m) 
(kg/m) V1A 
  
452.85/0.5 904.70 
V1B 
  
2.45x283.64 694.91 
V2A 
  
452.85/0.5+283.64x3.26 2596.86 
V2B 
  
1105.86/0.5 1829.37 
V3A=V12 1105.86/0.5 2211.72 
V13=V3B 1298.43/0.5 2596.86 
V4,V5,V11 1156.43/0.5 2313.14 
V6  a V10 1147/0.5 2294.00 
V14 2.45x325.64+1.5x764 1650.00 
VA 
  
0.5x764*2.5+78.5+325.64+240 1528.81 
VC 
 
0.8x764 611.20 
VEA 
 
(1836.72+1280.3)/3 1039.00 
VEB1 
 
0.5x764+1438.71/1.5 1341.14 
VEB2 
 
0.5x764 382 
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4.2.3.1.2.1.3.1.2 Pórticos cargados  (CM)  
 
 
Figura 15. Carga (CM) pórtico 1   
 
 
 
Figura 16. Carga (CM) pórtico 2   
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Figura 17. Carga (CM) pórtico 3  
 
 
 
Figura 18. Carga (CM) pórtico 4 y 11 
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Figura 19. Carga (CM) pórtico 6 al 10 
 
 
Figura 20. Carga (CM) pórtico 12 
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Figura 21. Carga (CM) pórtico 14 
 
 
 
 
Figura 22. Carga (CM) pórtico A 
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Figura 23. Carga (CM) pórtico C 
 
 
 
4.2.3.1.2.1.3.2  Análisis de carga viva 
 
 
Tabla 13. Carga viva a emplear 
Carga Viva 
 Tipo 
  
Unidades Carga 
Losa  Cubierta: 
  
Kg/m2 50 
Losa entrepiso: Kg/m2 200 
Losa pasarela: Kg/m2 200 
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Tabla 14. Carga viva sobre vigas de cubierta 
Vigas de cubierta 
Tipo de Vigas L aferente (m) Operación Total (kg/m) 
V1 = V14 
  
1.6 1.9x50 95.00 
V2 = V3..V13 3 3x50 150.00 
VC 
  
1.5 2x50 75.00 
 
 
Tabla 15. Carga viva sobre vigas de entrepiso 
Vigas de entrepiso 
Tipo de Vigas          Operación Total (kg/m) 
V1=V14 
  
118.46/0.5 236.92 
V2A 
  
118.46/0.5 236.92 
V2B, V3, V13 
  
340/0.5 680.00 
V4=V11 
V 
302.76*0.5 605.00 
V5 a V10 300/0.5 600.00 
V12 
  
289/0.5 578.00 
VA 
  
0.5x200 100.00 
VC 
  
0.8x200 160.00 
VEA 
  
(593+819)/3 470.67 
VEB1 
  
0.5x200+593/1.5 495.33 
VEB2 
  
0.5x200 100.00 
 
 
Tabla 16. Carga viva sobre vigas de pasarela 
VIGAS PASARELA 
 Tipo  de Vigas L aferente (m)          Operación Total (kg/m 
V1 = V2 
  
1.5 1.5x200 300.00 
VC 
  
0.5 (0.5+0.5)x200 200.00 
VE 
  
0.5 0.5x200 100.00 
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4.2.3.1.2.1.3.2.1  Pórticos cargados (CV) 
 
Figura 24. Carga (CV) pórtico 1 
 
 
 
 
Figura 25. Carga (CV) pórtico 2  
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Figura 26. Carga (CV) pórtico 3,  y 13 
 
 
Figura 27. Carga (CV) pórtico 5, 6, 7, 8,  9 y 10 
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Figura 28. Carga (CV) pórtico 12 
 
 
 
Figura 29. Carga (CV) pórtico 14 
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Figura 30. Carga (CV) pórtico A 
 
 
 
Figura 31. Carga (CV) pórtico C 
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4.2.3.1.2.1.3.3  Análisis completo de viento (B.6.4.3-NSR 98) 
 
Velocidad de diseño: Vs = V*S1*S2*S3                                 (B.6.4-2) NSR-98 
 
Velocidad del viento básico en el sitio V= 130 kph (Fig. B.6.5-1) 
Se tomó esta velocidad dado que Santa Mata se encuentra ubicado  dentro del 
mapa de amenaza eólica en una región tipo 5. 
 
Coeficiente de topografía S1 = 1       (Tabla B.6.5-1) 
 
Coeficiente de rugosidad = Rugosidad 2       (B.6.5.5.1) 
Se tomó esta rugosidad por que la edificación se encuentra en un terreno plano 
con obstrucciones de arbustos y una que otra edificación. 
 
Revestimiento = Clase B        (B.6.5.52) 
Por ser una edificación cuya máxima dimensión tanto vertical como horizontal no 
llaga a 50 m. 
Para H = 7.18 m, tenemos que S2 = 0.801     (Tabla B.6.5-2) 
Grupo de Uso II   ; entonces S3 = 1.05      (B.6.5.6) 
Vs = 130 kph*1*0.801*1.05 = 109.3365 kph. 
Presión dinámica del viento: q = 0.000048*(Vs)2*S4  ;  (q en kN/m2 y Vs en kph) 
(B.6.6-2) 
S4 = 1 ; por encontrarse sobre el nivel del mar               (Tabla B.6.6) 
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q = 0.000048* (109.3365)2*1 = 0.5738 kN/m2 57.38 Kgf/ m2 
 
Fuerza resultante del viento sobre los elementos estructurales individuales y sobre 
las unidades de revestimiento y sus conexiones. 
       F = (Cpe - Cpi) *q*A                                                      (B.6.7-1)   
 En donde:  
Cpe = Coeficiente de presión externa. 
Cpi  = Coeficiente de presión interna. 
A     = Área superficial del elemento estructural o de la unidad de revestimiento. 
 
 Coeficiente de presión  externa 
h = 5.78 m  ;  w  = 10.15 m   ;   l =  39.3 m.       
Donde:                
h: es la altura hasta el alero o parapeto.      
W: la menor dimensión horizontal.        
l: la mayor dimensión horizontal.   
Para paredes de edificios rectangulares revestidos: 
 
Relación dimensiones en alzada: h/w = 5.78/10.15 = 0.57   1/2 < h/w <  3/2. 
Relación dimensiones en planta:  l/w = 39.3/10.15 = 3.872   3/2 < l/w < 4 
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Figura 32. Relación dimensiones en alzada y planta 
 
 Donde: 0.25 w = 0.25*10.15 = 2.53 m 
 
Tabla 17. Coeficientes de presión Cpe para las paredes 
Angulo del 
viento   
(grados) 
Cpe  Para superficies Cp  local 
A B C D  
0° +0.7 -0.3 -0.7 -0.7 
-1.1 
90° -0.5 -0.5 +0.7 -0.1 
Para cubierta a dos aguas de edificios rectangulares revestidos 
 
Relación dimensiones en alzada: h/w = 5.78/10.15 = 0.57   1/2 < h/w < 3/2 
Angulo de la cubierta: 18.23° 
 
 
Tabla 18. Coeficientes de presión Cpe para la cubierta 
  
Angulo del viento 
  = 0° 
Angulo del viento 
  = 90° Coeficientes locales 
EF GH EG FG     
-0.77 -0.517 -0.8 -0.6 -1.588 -1.588 -1.5 -1.035 
 
 
 
88
y = 1.523 m 
Figura 33. Planta de cubierta Coeficientes de presión Cpe 
 
 
 Coeficiente de presión interna (B.6.9 NSR 98). 
Se escogió la primera alternativa porque la edificación tiene las dos caras 
opuestas igualmente permeables; las otras caras impermeables. 
          Cpi 
a) Viento normal a la cara permeable     + 0.2 
b) Viento normal a la cara impermeable      - 0.3  
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4.2.3.1.2.1.3.3.1  Calculo de la fuerza de viento sobre los elementos 
estructurales individuales 
 
 
 
Figura 34. Fuerzas de viento para 0° 
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Figura 35. Fuerzas de viento para 90° 
 
 
Tabla 19. Calculo de la fuerza de viento sobre la cara A 
Angulo Elemento Nivel Lafe (m) q   (kg/m2) Cpi Cpe Pe 
F  
(kg/m) 
0° 
CA1 Y CA14 1 1.5 57.38 -0.3 0.7  86.07 
CA2 A CA13 1 3.0 57.38 -0.3 0.7  172.14 
CA1 Y CA14 2 1.5 57.38 -0.3 0.7  86.07 
CA2 A CA13 2 3.0 57.38 -0.3 0.7  172.14 
90° 
CA1 Y CA14 1 1.5 57.38 0.2  -1.1 -111.89 
CA2 A CA13 1 3.0 57.38 0.2 -0.5  -120.50 
CA1 Y CA14 2 1.5 57.38 0.2  -1.1 -111.89 
CA2 A CA13 2 3.0 57.38 0.2 -0.5  -120.50 
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Tabla 20. Calculo de la fuerza de viento sobre la cara B 
Angulo Elemento Nivel Lafe (m) q  (kg/m2) Cpi Cpe Pe 
F 
(kg/m) 
  
  
  
  
0° 
  
  
  
CC1 Y CC14 1 1.5 57.38 0.2   -1.1 -111.89 
CC2 Y CC12 1 4.5 57.38 0.2 -0.3   -129.11 
CC4 A CC12 1 6.0 57.38 0.2 -0.3   -172.14 
CC13 1 3.0 57.38 0.2 -0.3     -86.07 
CC1 Y CC14 2 1.5 57.38 0.2   -1.1 -111.89 
CC2 Y CC12 2 4.5 57.38 0.2 -0.3   -129.11 
CC4 A CC12 2 6.0 57.38 0.2 -0.3   -172.14 
CC13 2 3.0 57.38 0.2 -0.3     -86.07 
  
  
  
  
  
90° 
  
  
CC1 Y CC14 1 1.5 57.38 0.2   -1.1 -111.89 
CC2 Y CC12 1 4.5 57.38 0.2 -0.5   -180.75 
CC4 A CC12 1 6.0 57.38 0.2 -0.5   -241.00 
CC13 1 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
CC1 Y CC14 2 1.5 57.38 0.2   -1.1 -111.89 
CC2 Y CC12 2 4.5 57.38 0.2 -0.5   -180.75 
CC4 A CC12 2 6.0 57.38 0.2 -0.5   -241.00 
CC13 2 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
 
 
Tabla 21. Calculo de la fuerza de viento sobre la cara C 
Angulo Elemento Nivel Lafe (m) q  (kg/m2) Cpi Cpe Pe 
F  
(kg/m) 
  
  
0° 
  
CA14 1 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CC14 Y CB14 1 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
CA14 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CC14 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
  
90° 
  
  
CA14 1 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CC14 Y CB14 1 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
CA14 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CC14 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
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Tabla 22. Calculo de la fuerza de viento sobre la cara D 
Angulo Elemento Nivel Lafe (m) q    (kg/m2) Cpi Cpe Pe 
F     
(kg/m) 
  
  
0° 
  
CA1 Y CCI 1 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CE1 YCD1 1 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
CA1 Y CCI 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CE1 YCD1 2 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
  
  
90° 
  
CA1 Y CCI 1 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CE1 YCD1 1 3.0 57.38 0.2   -1.1 -223.78 
CA1 Y CCI 2 5.0 57.38 0.2   -1.1 -372.97 
CE1 YCD1 2 3.0 57.38 -0   -1.1 -154.93 
 
 
 
 4.2.3.1.2.1.3.3.2  Calculo de la fuerza de viento sobre los elementos 
estructurales de la cubierta 
 
Tabla 23. Carga de viento sobre los elementos de la cubierta 
Angulo Elemento Tramo Lafe (m) 
q 
(kg/m2) Cpi Pe 
F 
(kg/m) 
  
  
  
  
0° 
  
  
  
V1 A  1.9 57.38 0.2 -1.035 -134.64 
V2 a V4  A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V5 a V7 A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V11 a V13 A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V1 B 1.9 57.38 0.2 -1.588 -194.93 
V2 a V4  B 3 57.38 0.2 -1.588 -307.79 
V5 a V7 B 3 57.38 0.2 -1.5 -292.64 
V11 a V13 B 3 57.38 0.2 -1.588 -307.79 
  
  
  
90° 
  
  
  
  
V1 A  1.9 57.38 0.2 -1.035 -134.64 
V2 a V4  A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V5 a V7 A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V11 a V13 A 3 57.38 0.2 -1.035 -212.59 
V1 B 1.9 57.38 0.2 -1.588 -194.93 
V2 a V4  B 3 57.38 0.2 -1.588 -307.79 
V5 a V7 B 3 57.38 0.2 -1.5 -292.64 
V11 a V13 B 3 57.38 0.2 -1.588 -307.79 
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4.2.3.1.2.1.4  Combinación de cargas.  Se utilizaron las combinaciones del 
método del estado límite de resistencia  que contempla el B.2.4.2  NRS 98, las 
cargas que se utilizaron para la evaluación se muestran en la tabla N 24. 
 
 
Tabla 24.  Condiciones de cargas utilizadas en el análisis 
Denominación Condición de carga 
CM Carga Muerta 
CV Carga Viva 
ESPX Sismo en dirección de X (Análisis modal espectral) 
ESPY Sismo en dirección de Y (Análisis modal espectral) 
ESPZ Sismo en dirección de Z (Análisis modal espectral) 
W  0° Carga de viento  0° 
W 90° Carga de viento 90° 
 
 
 
4.2.3.1.2.1.4.1 Combinaciones empleadas (Método del estado límite de 
resistencia según el B.2.4.2  NRS 98). 
 
1)  1.4 CM + 1.7 CV 
2)  1.05 CM + 1.28 CV + 1.28 W 
3)  0.9 CM + 1.3 W 
4) 1.05 CM + 1.28 CV + 1.0 Esp 
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4.2.3.1.2.2   Paso 5 Modelo.  Consiste en un modelo tridimensional del Bloque II 
conformado por  las columnas, las vigas de entrepiso y cubierta tanto 
longitudinales como transversales. Se obtuvieron resultados por medio de  análisis 
pseudo estático y dinámico espectral. (ver Fig. 36). 
 
Para obtener un modelo lo más exacto posible fue necesario tomar  las vigas 
acarteladas tanto  de la pasarela como de  la fachada sur (primer piso), y dividirlas 
cada una en pequeños elementos rectangulares que varían su sección de acuerdo 
a la altura del elemento, en total son tres elementos con secciones entre 30 x 85 a 
30 x 110 cm.,, a cada uno de estos elementos  se le modificó el momento de 
inercia con respecto al eje global Y (eje 3-3), para así tener en cuenta la 
excentricidad entre los ejes de las vigas acarteladas y el eje de las vigas 
transversales, los cuales se tomaron como referencia para el análisis. Las 
columnas acarteladas de la fachada sur y pasarela se introdujeron como 
elementos no prismáticos de forma trapezoidal, su sección varia entre 30 x 30 en 
la base y de 30 x 50 a 30 x 70 cm. dependiendo de la columna. La columna CC2 
de fachada que tienen sección en ele (L),  se introdujo como sección general (ver 
tabla 25). También  se consideró para la viga VA de entrepiso que tanto su 
sección como su refuerzo longitudinal serian iguales a la suma de la sección y el 
refuerzo longitudinal de tres viguetas de la losa de entrepiso, esto se debe a que 
en la realidad no se cuenta con una viga principal, sin embargo se estimó que por 
contar con una columna tan ancha (100 x 20), el número de viguetas que 
restringen el giro de la columna es  de tres (3).  
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Tabla 25. Propiedades de las secciones empleadas en el análisis 
ELEMENTO 
SECCION 
TIPO 
  
B 
(m) 
H 
(m) 
AREA 
(cm2) 
MOMENTO DE 
INERCIA AREA A CORTANTE 
I3-3 (m4) I2-2 (m4) A2(cm2) 
(cm((cm) 
A3(cm2) 
(cm2) CC130X30 R 0.30 0.30    900  6.75E-04 6.75E-04 750 750 
CA102X1 R 0.20 1.00 2,000 6.67E-04 1.67E-02 1,670 1,670 
CC430X30 R 0.30 0.30 900 6.75E-04 6.75E-04 750 750 
CC30X30 R 0.30 0.30 900 6.75E-04 6.75E-04 750 750 
V20X65 R 0.20 0.65 1,300 4.58E-03 4.33E-04 1,080 1,080 
VF1S R 0.30 0.85 2,550 1.79E-02 1.91E-03 2,130 2,130 
VF2S R 0.30 1.00 3,000 3.41E-02 2.25E-03 2,500 2,500 
VF3S R 0.30 1.10 3,300 4.99E-02 2.48E-03 2,750 2,750 
CC2L32 G   1,020 8.65E-04 8.65E-04 960 960 
VA15X40 R 0.15 0.40 600 8.00E-04 1.13E-04 500 500 
VA30X25 R 0.30 0.25 750 3.91E-04 5.63E-04 625 625 
VBE25X25 R 0.25 0.25 625 3.26E-04 3.26E-04 521 521 
VC40X30 R 0.40 0.30 1,200 9.00E-04 1.60E-03 1,000 1,000 
CC2L50 G   2,100 4.00E-03 4.00E-03 1,500 1,500 
CC430X70 R 0.30 0.70 2,100 8.58E-03 1.58E-03 1,750 1,750 
CD130X30 R 0.30 0.30 900 6.75E-04 6.75E-04 750 750 
CD130X70 R 0.70 0.30 2,100 1.58E-03 8.58E-03 1,750 1,750 
CC2L70 G   3,300 1.25E-02 1.25E-02 2,100 2,100 
CC2L20 G   800 5.54E-04 5.54E-04 667 667 
VGA20X50 R 0.20 0.50 1,000 2.08E-03 3.33E-04 833 833 
CC50 R 0.50 0.30 1,500 1.13E-03 3.13E-03 1,250 1,250 
CB50 R 0.30 0.50 1,500 3.13E-03 1.13E-03 1,250 1,250 
 
 
Tabla 26. Secciones No-prismáticas 
ELEMENTO SECCION SECCION LOMG LONG 
VARIACION 
 
SECCION INICIAL FINAL   TYPO EI3-3 EI2-2 
TRAPCC1 CC130X30 CC50 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAPCC4 CC430X30 CC430X70 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAP2L CC2L32 CC2L50 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAPCD1 CD130X30 CD170X30 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAPB14 CC50 CC130X30 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAPEC1 CC130X30 CC50 5.00E-01 VARIABLE LINEAR LINEAR 
TRAPED1 CD130X30 CD170X30 5.00E-03 VARIABLE LINEAR LINEAR 
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Figura 36.  Modelo tridimensional del Bloque II 
 
 
 
4.2.3.1.2.2.1  Análisis dinámico. Se utilizó el tipo de análisis por Eigenvectors  
para los cinco primeros modos de vibración de la estructura, los parámetros 
empleados para la restricción de los rangos de frecuencia, tanto para la frecuencia 
de cambio (shift frequency), como para la frecuencia de corte (cutoff frequency) es 
cero; para la tolerancia de la convergencia relativa se tomó, tol = 10-5, el método 
de combinación modal que se utilizó, fue el de la suma de los cuadrados (CQC) y 
para la combinación direccional se utilizó el método SRSS  el cual combina los 
resultados direccionales tomando la raíz cuadrada del suma de sus cuadrados. 
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Fue necesario realizar un ajuste a los resultados totales del análisis dinámico  de 
acuerdo con el A.5.4.5 NSR 98, ya que el cortante dinámico basal en cada 
dirección principal (Vox y Voy)  eran menores que el 100% del cortante sísmico en 
la base (Vs) calculado con el método de la fuerza horizontal equivalente, ya que la 
edificación cuenta con irregularidad en planta tipo 2P.  
 
Tabla 27. Cortante en la base análisis dinámico espectral 
GRUPO SISMO F-X F-Y F-Z 
Voy ESNSRY 75.6232 102.9628 16.82224 
Vox ESNSRX 111.8971 87.13692 19.25428 
 
 
 
4.2.3.1.2.2.1.1  Método de la fuerza horizontal equivalente (A.4-NSR 98) 
 
 
Parámetros de análisis:  
 
Zona de amenaza sísmica:  Intermedia (Fig. A.2.1-NSR 98) 
Aa = 0.15 (Tabla A.2.1). 
Perfil del suelo:  S2. 
Valor coeficiente de sitio:  S2 = 1.2 (Tabla A.2.3-NSR 98). 
Grupo de uso: Grupo II; Estructuras de ocupación especial  (A.2.5.1.3-NSR 98). 
Coeficiente de importancia:  I = 1.1 (Tabla A.2.4-NSR 98). 
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Figura 37.Corte transversal Bloque II 
 
 
Periodo fundamental de la edificación: Ta = Ct*Hn3/4 (A.4.2-NSR 98). 
Ct = 0.08 Pórtico de concreto reforzado resistente a momentos. 
Hn = 8.38 m Altura total del edificio. 
                               Ta = 0.08*(8.65)3/4 = 0.403 seg. 
 
    8.6 5 m 
 
        5.7 m                  5.7 m                          9.5m    
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Figura 38 Espectro elástico de diseño del NSR-98 (Fig. A.2.4-NSR 98) 
 
 
Sa = 2.5* Aa* I  (Fig. A.2.4-NSR 98) 
Sa = 2.5* (0.15)*(1.1) =  0.4125 
Como Ta = 0.403 0.5 seg    K = 1 
El peso total de la estructura es Wt = 598.625 ton 
Fuerza sísmica horizontal  Fx = Cv*Vs   (A.4-6-NSR 98)   
Cortante sísmico en la base Vs = Sa* Wt  (A.4-5-NSR 98)   
Entonces: Vs = 0.375 * 598.625 = 246.93 ton 
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4.2.3.1.2.2.1 .2  Ajuste de resultados.  Del análisis modal se tiene: 
 
Vox = 111.89 ton   ;  Voy = 102.96 ton 
 
Luego los factores de amplificación que pueden utilizarse simplemente como 
factores de carga para el sismo en cada dirección son: 
 
        Fx = 2.2
89.111
93.246 
ton
ton          ;        Fy = 4.2
96.102
93.246 
ton
ton  
 
Una vez realizada las modificaciones en cada dirección, se efectúa nuevamente el 
análisis para obtener las nuevas solicitaciones bajo la acción del espectro 
escalado y los nuevos valores de los cortantes básales. 
 
 
Tabla 28. Cortante modificado en la base análisis dinámico espectral 
GRUPO SISMO F-X F-Y F-Z 
Voy ESNSRY 184.8188 238.4756 21.00542 
Vox ESNSRX 250.1892 176.2653 27.42087 
 
 En el análisis también se incluyeron los efectos P-Delta o de segundo orden, se 
consideró que cinco iteraciones eran suficientes; en este análisis también se 
consideró los efectos de torsión accidental para obtener las derivas, por ello se 
hicieron ajustes en la localización de los centros de gravedad de las masas de 
cada piso en las dos direcciones horizontales principales y la inercia másica polar 
(ver tablas N° 30-33).  En la tabla 34 se muestran las características principales 
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del análisis dinámico, como son los periodos de cada modo de vibración, la 
participación de las masas en cada dirección y  la dirección del movimiento. 
 
Tabla 29. Coordenadas del centro de masa 
Entrepiso U1 U2 X Y -X -Y 
X 19.002 19.002 20.952 19.002 17.052 19.002 
Y -5.467 -5.467 -5.467 -6.517 -5.467 -4.417 
Z 4.125 4.125 4.125 4.125 4.125 4.125 
Cubierta U1 U2 X Y -X -Y 
X 19.598 19.598 21.548 19.598 17.648 19.598 
Y -4.956 -4.956 -4.956 -5.432 -4.956 -4.482 
Z 7.333 7.333 7.333 7.333 7.333 7.333 
 
 
 
 
Figura 39. Diagrama para cálculo de inercia másica polar en entrepiso 
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Figura 40. Diagrama para cálculo de inercia másica polar en cubierta 
 
Tabla 30. Calculo de la inercia másica polar para entrepiso en (X,Y) 
sección 
b 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo    
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx   
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 34532.81 4784549 1.25 1.26 4885740.3 4888303 
2 3.7 12 2020.2 26547.1 19.10 9.98 763690.6 227850.1 
     
  
36553.01  5649431.0 5116153.2 
 
Tabla 31. Calculo de la inercia másica polar para cubierta en (X,Y) 
sección 
  b 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo    
(kg-m) 
Dx   
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx   
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 16902.6 235711.2 1.84 0.06 293460.9 235789.6 
 
Tabla 32. Calculo de la inercia másica polar para entrepiso en (-X,-Y) 
sección 
B 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo   
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx  
(kg-m) 
MMIy  
(kg-m) 
1 39 10.5 34532.81 4784549 2.64 0.89 5026689.6 480867.1 
2 3.7 12 2020.2 26547.1 12.1 15.2 358696.1 493416.9 
      
  
36553.01  5485386.8 5301884.1 
 
Tabla 33. Calculo de la inercia másica polar para cubierta en (-X,-Y) 
sección 
b 
(m) 
d    
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo   
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx  
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 16902.6 235711.2 2.05 1.01 306854.9 253231.8 
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Se encontró que los primeros cinco modos eran suficiente ya que cumplían con 
mas del 90% de la participación de las masas en las dos direcciones principales 
horizontales. 
 
Tabla 34. Modo, periodos, participación de las masas y tipo de movimiento 
por modo 
Modo 
 
Periodo 
 
Porcentaje Individual   Suma   Cumulados Tipo de  
Movimiento UX UY UZ UX UY UZ 
1 1.338 12.547 46.210 0.000 12.547 46.210 0.000 Torsional 
2 1.025 62.588 30.393 0.001 75.135 76.604 0.001 Longitudinal 
3 0.822 22.936 17.298 0.001 98.071 93.902 0.001 Torsional 
4 0.324 0.000 3.687 0.000 98.071 97.589 0.002 Longitudinal 
5 0.064 0.000 0.000 60.130 98.071 97.589 60.131 Longitudinal 
 
 
 
 
Modo 1 periodo 1.338 seg. 
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Modo 2 periodo 1.025 seg. 
 
 
Modo 3 periodo 0.822 seg. 
 
Figura 41. Modos de vibración dominantes 
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4.2.3.1.2.3   Índice de sobreesfuerzo.  El índice de sobreesfuerzo se calculó para 
todos los elementos estructurales y para la estructura en general, teniendo en 
cuenta que este es el cociente entre los resultados obtenidos en el análisis y las 
capacidades actuales calculadas en los elementos. A continuación se presentan 
los cálculos de los índices  para los elementos como  vigas y columnas, tanto para  
flexión como para cortante y flexo-compresión.  
 
 
4.2.3.1.2.3.1  Índice de sobreesfuerzo en vigas.  La información referente a 
secciones, recubrimiento y acero de refuerzo esta contenida en los formatos de 
inspección estructural de cada elemento. Los cálculos  se realizaron al inicio de la 
viga (en cero), en el centro de la luz (L/2) y al final de la luz (L), para cada una de 
las vigas y para la envolvente  de todas las combinaciones. A continuación se 
muestra un ejemplo y las tablas con los cálculos del índice de flexión y cortante 
para cada viga. 
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Revisión de la capacidad a flexión en la viga V1 de entrepiso en L 
 
Figura 42. Sección viga V1 entrepiso  
 
Para flexión positiva: 
004655.0
)61*20(
68.5
)*(
 


db
As  
2**))
´
*(*59.01(*** 

  db
cf
FyFyMu   
100000/)61*20*))
210
4200*004655.0(*59.01(*4200*004655.0*9.0 2Mu  
37.12Mu  ton-m 
37.12*81.0*   MuNeMue  = 10.03 ton-m 
 
El índice de sobreesfuerzo es: Índice = Mue
Musol  
Índice = 
03.10
8.12  = 1.28 
 
 
              f´c = 210 kg/cm2 
              Fy = 4200 kg/cm2 
                     As  = 5.68 cm2 
                     As= 30.6 cm2 
                     Musol+= 12.8 ton-m 
              Musol  = 16.26 ton-m 
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Para la flexión negativa: 
025.0
)61*20(
60.30
)*(
 


db
As  
2**))
´
*(*59.01(***   db
cf
FyFyMu   
100000/)61*20*))
210
4200*025.0(*59.01(*4200*025.0*9.0 2Mu  
35.47Mu  ton-m 
35.47*81.0*   MuNeMue  = 38.36 ton-m 
El índice de sobreesfuerzo es: Índice = Mue
Musol  
Índice = 
36.38
26.16  = 0.42 
0.00
1.00
2.00
3.00
4.00
5.00
6.00
7.00
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Figura 43. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexión en vigas – 
actual 
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Como se puede apreciar tenemos que el índice por flexión más alto en vigas se 
presenta en la viga de entrepiso V2 D-C en el centro de la luz (L/2), donde es igual 
a 7.59 por flexión negativa (Mu-) y para  las vigas (1)V2, (2)V2, (1)V13, (2)V13 y 
VC 12-14 en (L) o sea sobre el apoyo norte y las vigas (2)V2 y  (1)V13 en cero, 
apoyo sur al igual que la viga VC 12-14 en L/2 (centro de la luz) carecen de 
refuerzo negativo NE (No Existe). En cuanto a flexión positiva (Mu+) el índice más 
alto se presenta en la viga de cubierta (2) V12 en L, con un valor de 4.41 
 
 
Chequeo de cortante en la viga V7 de entrepiso, sobre el  en el apoyo norte en L 
 
Figura 44. Sección y refuerzo viga V7 
 
83.2
23*20
2400*61.0*85.0
s

w
yv
s b
fA
v

  kg/cm2 
55.653.0*  cc fv   kgf/cm2 
38.9 cs vv   kgf/cm2 
  
 
              
             f´c = 210 kg/cm2 
              Fy = 2400 kg/cm2 
                     Av = 0.64 cm2 
                     S = 23 cm 
                     Vusol = 19.58 ton                     
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  41.111000/)61*20*38.9( Vu   ton 
25.941.11*81.0*  VuxNeVue ton 
Cálculo del índice de sobreesfuerzo: Índice =
Vue
Vusol  
       Índice =  12.225.9
58.19 
ton
ton
 
 
0.00
0.50
1.00
1.50
2.00
2.50
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IN
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C
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Figura 45. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante en vigas -actual 
 
 
Para el caso de cortante, encontramos que la mayoría de las vigas de cubierta 
carecen de refuerzo transversal (flejes), por ello el gran número de vigas con 
índices mayores a uno , pero, el índice más alto lo encontramos en las vigas de 
entrepiso (V11) con un índice de 2.20 en la cara del apoyo sur. 
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4.2.3.1.2.3.2  Índice de sobreesfuerzo en columnas.  Se calculó primero los 
efectos de esbeltez global para saber si era necesario amplificar los momentos 
obtenidos en el análisis, el cálculo es el siguiente.  
 
4.2.3.1.2.3.2.1  Evaluación aproximada de los efectos de esbeltez global.  En 
el C.10.11.6 se considera que un piso no es susceptible de ladeo cuando tiene un 
índice de estabilidad Q, menor que 0,10. 
 
4.2.3.1.2.3.2.1.1  Índice de Estabilidad.  Dice el C.10.11.5, que para establecer el 
grado de susceptibilidad al ladeo de un piso determinado, debe usarse el índice de 
estabilidad Q, calculado de acuerdo con la expresión: 
 
Q
P
V
o
c
  
  
en donde: 
 
P   Valor de la suma de cargas verticales acumuladas hasta el piso en 
consideración, sin mayorar, pero incluyendo toda la carga muerta y viva. 
 
V   Suma de las fuerzas horizontales que actúan sobre la estructura, 
acumuladas hasta el nivel del piso considerado. 
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c   Altura del piso bajo consideración medida centro a centro de los nudos del 
pórtico. 
 
 o   Deriva (desplazamiento horizontal relativo entre el nivel superior y el nivel 
inferior del piso considerado), debida a la fuerza cortante total V que actúa sobre 
el piso y calculada con un análisis elástico de primer orden utilizando las 
propiedades de las secciones prescritas en C.10.11.1 correspondientes al estado 
límite al cual se definió V. Utilizando para las vigas 0 35, Ig  y para las columnas 
0 70, Ig  de acuerdo a C.8.5.3 (tabla C.8-1). 
 
Tabla 35. Cálculo del índice de piso  
Piso P (ton) Vx (ton) Vy (ton) o (cm)  L (m) Qx Qy 
1 888.72 210.3 170.1 23.61 4.125 0.24 0.29 
2 306.3 69.3 97.6 17.92 3.125 0.25 0.18 
 
Se puede observar que  todos los valores de  
Q
P
V
o
c
  
  son mayores a 0.1, por 
tanto los pórtico de ambos piso  son susceptibles al ladeo. Esto indica que según 
C.10.11.10 NSR 98,  en el análisis se deben tener en cuentas los efectos globales 
de segundo orden. 
Los chequeos  de esbeltez local son realizados internamente por el programa no 
es necesario calcularlo. 
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4.2.3.1.2.3.2.2  Índice en columnas.  La información referente a secciones, 
recubrimiento y acero de refuerzo esta contenida en los formatos de inspección 
estructural de cada elemento. Los cálculos se realizaron en los extremos del 
elemento para las columnas de sección constante y para las columnas de sección 
variable se analizó en los extremos y en el centro de la longitud de la columna 
empleando las características correspondientes a cada sección. Para determinar 
el índice de sobreesfuerzo se utilizó las solicitaciones impuestas (Pu, Mux y Muy) 
por cada combinación. A continuación se presenta un ejemplo. 
 
4.2.3.1.2.3.2.2.1  Ejemplo de cálculo del índice de sobreesfuerzo para 
columnas aplicando el Método de la superficie de falla. 
 
La columna a chequear es la columna CC6 del segundo piso, las solicitaciones 
que se emplean son las arrojadas por el análisis y tanto la sección como el 
refuerzo son  los encontrados en la inspección estructural.   
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              f´c = 210 kg/cm2 
              Fy = 4200 kg/cm2 
                    
                     Pu = 19.30 ton 
              Mux = 0.013 ton – m 
              Muy =  4.96 ton – m 
                
Figura 46. Sección  de la columna CC6 
As total = 4* (1.99 cm2) = 7.96 cm2 
Pu max =  0.8* *{ 0.85*f´c*(b*h - As total) + As total*Fy} 
Pu max = [0.8-0.7* 0.85*210*(30*30 – 7.96) + 7.96*4200}]/1000 =  107.89 ton 
 
Análisis de la flexión sobre el eje X. 
Asx = 3.98 cm2  ;    Asx1 = 0   ;   d = 25cm   ;  d´ = 5 cm 
 
                            a)                                                          b) 
Figura 47. a) Distibucion de deformaciones, b) Esfuerzos y fuerzas 
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cbx = d
Es
Fy
*
003.0
003.0





   =      25*0021.0003.0
003.0

   = 14.7 cm   
a = 5.127.14*85.0*1 cb  cm   ;     yFAsx ´**  = FyAs **  
 
fsx = 
cb
Eshcb *)2(*003.0     =     
7.14
102*)2
307.14(*003.0 6x
  = - 120  kgf/cm2 
 
Pbx = ]*´**1**´*85.0[* FyAsFyAsfsxAsxhacf   
Pbx = ]4200*98.34200*98.3120*030*5.12*210*85.0[*7.0  / 1000 
Pbx  = 46.856 ton 
 
 
 
Calculo de Mbx con respecto al centro plástico 
Mbx = ´)]2(*)*(*2)22(***´*85.0[* d
hFyAsxahhacf   
Mbx = )]515(*)4200*98.3(*2)25.615(*30*5.12*210*85.0[*7.0  /100000 
Mbx = 6.44 ton – m 
 
Análisis de la flexión sobre el eje Y. 
Asy = 3.98 cm2  ;    Asy1 = 0   ;   d = 25cm   ;  d´ = 5 cm 
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cby = d
Es
Fy
*
003.0
003.0





   =      25*0021.0003.0
003.0

   = 14.7 cm   
a = 5.127.14*85.0*1 cb  cm   ;     yFAsx ´**  = FyAs **  
fsy = 
cb
Esbcb *)2(*003.0     =     
7.14
102*)2
307.14(*003.0 6x
  = - 120  kgf/cm2 
Pby = ]*´**1**´*85.0[* FyAsFyAsfsxAsxbacf   
Pby = ]4200*98.34200*98.3120*030*5.12*210*85.0[*7.0  / 1000 
Pby  = 46.856 ton 
 
Calculo de Mby con respecto al centro plástico 
Mby = ´)]2(*)*(*2)22(***´*85.0[* d
bFyAsxabbacf   
Mby = )]515(*)4200*98.3(*2)25.615(*30*5.12*210*85.0[*7.0  /100000 
Mby = 6.44 ton – m 
 
No es necesario hacer interpolación de Pb por ser esta una sección cuadrada con 
refuerzo simétrico Pbx = Pby   Pb = 0. 
 
Pnb = Pbx - Pb      Pnb = 46.85 ton 
Pu  <  Pnb     Controla la tracción. 
Pot = - FyAstotal **   =  0.9*7.96*4200 =  -30.1 ton 
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La ecuación del método de la superficie de falla es la representación del diagrama 
de iteracción (veáse figura 49) para columnas de hormigón reforzado con estribos, 
sujeta a flexión biaxial combinada con carga axial. 
 
                  0.1
5.15.1














Mby
Muy
Mbx
Mux
PnbPo
PnbPu  
 
            03.1
44.6
96.4
44.6
013.0
85.461.30
85.4630.19 5.15.1 













  
 
Para la columna CC6 del segundo piso el índice de sobreesfuerzo es 1.03, el cual 
esta muy cerca del limite permitido.  
 
Figura 48. Diagrama tridimensional de interacción 
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Figura 49. Gráfica de índice de sobreesfuerzo flexo-compresión en 
columnas-actual 
 
 
 
De la gráfica se puede apreciar que un gran número de columnas tienen índices 
con valores mayores a la uno, estas son principalmente las columnas de pasarela 
sobre el eje D y las columnas del primer y segundo piso sobre el eje A,  sobretodo 
la de las esquinas.  
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4.2.3.1.2.3.2.2.2  Ejemplo de chequeo a cortante para columnas: para este 
chequeo se tomo la columna CD2,  en la base su sección es 30x30 
 
 
 
 
              f´c = 210 kg/cm2 
              Fy = 4200 kg/cm2 
                    
                     Vxsol = 0.78 ton 
              Vysol = 7.71 ton 
 Figura 50. Sección  de la columna CD2 
 
Cortante en la dirección X 
 
 071*2vA 1.42 
30wb cm 
25d cm 
30s   cm 
63.5
30*30
4200*42.1*85.0
s

w
yv
s b
fA
v

  kgf/cm2 
55.653.0*  cc fv   kgf/cm2 
16.12 cs vv   kgf/cm2 
  13.91000/)25*30*16.12( Vux   ton 
38.7137.9*81.0*  VuxNeVex ton 
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Calculo del índice de sobreesfuerzo: Índice =
Vex
Vxsol  
Índice =  1.038.7
78.0 
ton
ton
 
Cortante en la dirección Y 
 071*2vA 1.42 
30wb cm 
25d cm 
30s   cm 
63.5
30*30
4200*42.1*85.0
s

w
yv
s b
fA
v

  kgf/cm2 
55.653.0*  cc fv   kgf/cm2 
16.12 cs vv   kgf/cm2 
  13.91000/)25*30*16.12( Vuy   ton 
38.7137.9*81.0*  VuxNeVey ton 
Calculo del índice de sobreesfuerzo: Índice =
Vey
Vysol  
       Índice =  04.1
38.7
71.7 
ton
ton  
 
Como se aprecia en la figura 52 la mayoría de las columnas presentan un buen 
comportamiento a cortante con excepción de las columnas sobre el eje D en la 
pasarela y la columna del sobre el eje B  
 
 
120
0.00
1.00
2.00
3.00
4.00
ELEMENTO
IN
D
IC
E
 
Figura 51. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante en columnas – 
actual 
 
 
De lo anterior se obtuvo que el índice de sobreesfuerzo por flexo-compresión es 
4.99 para la columna CD1 en el extremo superior, y por cortante el valor más alto 
se presenta para esta misma  columna CD1 el índice es de 3.56. 
 
4.2.3.1.2.4  Paso 8 Índice de sobreesfuerzo de la estructura.  El índice general 
de sobreesfuerzo de la estructura es 7.59, esto significa que la estructura  tal 
como se encuentra actualmente no está  en capacidad de resistir  las fuerzas 
sísmicas establecidas mediante el espectro de análisis, sin que se evidencien 
posibilidades claras de colapso o daño estructural de consideración.  Al comparar 
los índices generales de la estructura se aprecia que la capacidad a cortante es 
mayor que la capacidad a flexión y flexo-compresión, lo cual beneficia a la 
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estructura por cuanto se garantiza la no ocurrencia de fallas frágiles anticipadas y 
se tendrá asegurada en parte la capacidad de disipar energía en el rango  
inelástico mediante mecanismo de flexión. 
 
4.2.3.1.2.5  Paso 9:   Cálculo del índice de flexibilidad.  Para el cálculo del 
índice de flexibilidad se analizaron la derivas máximas de los elementos de 
acuerdo con lo prescrito en el A.6.3 NSR 98 para dos espectros, el primero que 
aquí se llamara RECTO es para el modo fundamental y el segundo que se llamara 
INCLINADO es para los modos diferentes al fundamental, tal como establece el 
capitulo A.2 NSR 98 (ver Fig. 99) y se comparó con las derivas máximas 
permitidas según A.6.4.2 NSR 98. La  mayor deriva para cada elemento entre las 
combinaciones de efectos torsionales y de cada caso de espectro es la que se 
tomó para calcular el índice de flexibilidad. 
 
Ejemplo de cálculo del índice de flexibilidad para el elemento CA14 piso 2° 
 
Para el sismo en X:   957.10iix  cm.  ;   616.151 ix  cm 
)( 1 ixixx    =   (15.616 – 10.957) = 4.46 cm 
 
Para el sismo en Y:   931.18iy  cm  ;     616.301 iy  cm 
  )( 1 iyiyy    (30.616 – 18.931) = 11.685 cm 
 
)(max 22 yx  = 22 )685.11()459.4(  = 12.58 cm 
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p = 0.01 Hpiso    =   0.01* 312.5 cm  =  3.125 cm 
 
Índice de flexibilidad = 025.4
125.3
58.12max 









p
 
 
A continuación se muestra en la figura 53 los resultados sintetizados para cada 
caso de espectro y de combinaciones de efectos torsionales.  Para los efectos 
torsionales se trasladaron los centros de gravedad de masas para cada piso en las 
dos direcciones principales en ambos sentidos negativo y positivo (  X,  Y), es 
decir centro de gravedad de masa   Excentricidad accidental (5%). 
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Figura 52.  Índice de flexibilidad por elemento 
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4.2.3.1.2.6 Paso 10: Índice de flexibilidad de la estructura.  Después de 
realizado el análisis se encontró que el índice de flexibilidad para el primer piso es 
5.303, que corresponde al elemento CA14,  para cuando los centros de masa se 
corren 5% en sentido +X ; +Y.  Para el segundo piso es 4.025, que también 
corresponde al elemento CA14 y para la misma combinación de efectos 
torsionales, este resultado confirma que el costado oeste de la edificación  es el 
mas afectado por los efectos torsionales  tal como se observa en los esquemas 
que nos  muestran el movimiento de los primeros tres modos (ver Ffig. 42). 
 
El índice de flexibilidad de la estructura es 5.303,  esto quiere decir que excede en 
430.3% a las derivas máxima permitidas por el código. Ello implica que los 
elementos no estructurales se verían afectados por las fuerzas sísmicas, ya que la 
edificación no presenta la rigidez suficiente. 
 
 
4.2.3.1.2.7  Paso 11: Análisis de vulnerabilidad.  Una vez establecidos el índice 
general de flexibilidad de acuerdo con el numeral A.10.3.5 de la NSR 98 se 
obtiene que el  inverso del índice general de flexibilidad, o sea 0.189, expresa la 
vulnerabilidad sísmica de la edificación como una fracción de la rigidez de la 
estructura bajo análisis con respecto a la que tendría una edificación nueva 
construida de acuerdo con los requisitos de la NSR 98.  
 
De igual manera después de establecido el índice general de sobreesfuerzo de 
acuerdo al numeral A.10.3.3 de la NSR 98, el inverso de este índice general de la 
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edificación o sea 0.131, expresa la vulnerabilidad de la edificación como una 
fracción de la resistencia de la misma con respecto a la que tendría una 
edificación nueva construida de acuerdo con la NSR 98. 
 
La secuencia de falla probable con base en  la línea de menor resistencia seria 
aquella que inicie con la plastificación de las columnas de pasarela CD1, CD2 y de 
las vigas que llegue a esta y la posterior falla de la columna del costado noreste 
CA14 y las vigas que lleguen a esta, todo esto en el primer piso. 
 
 
4.3 ETAPA III: REHABILITACION ESTRUCTURAL 
 
4.3.1 Criterios para el análisis y el diseño de la rehabilitación estructural. 
 
 Proporcionar de la manera  más adecuada la rigidez suficiente a la edificación 
para disminuir  eficientemente las derivas actuales.  
 
 La estrategia  de rehabilitación seleccionada debe producir la menor adición de 
peso a la estructura evitando el aumento significativo de masa y de las fuerzas 
laterales resultantes, y disminuye la posibilidad de un reforzamiento de la 
fundación por el incremento de las cargas. 
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 La solución estructural planteada debe ocasionar el menor traumatismo posible 
en las actividades académicas. 
 
 Intervención de la menor cantidad de elementos estructurales. 
 Conservar en lo posible la arquitectura actual de la edificación y la no 
interrupción brusca de los espacios interiores.  
 
 Ser funcional, rápida, segura y económicamente viable.  
 
4.3.2 Descripción de la solución de reforzamiento estructural.  De acuerdo 
con los resultados obtenidos del análisis inelástico de la estructura original, se 
seleccionaron los puntos a reforzar y se dimensionaron los elementos de modo 
que se asegure un buen comportamiento global de la estructura (evitando modos 
de vibración torsionales) y manteniendo los elementos existentes dentro de rangos 
admisibles de disipación de energía, acorde con el detallado del refuerzo. 
 
 Se optó por colocar elementos de arriostramiento en acero en algunos vanos de 
los pórticos conjuntamente con el encamisado en concreto de algunas columnas y 
el recalce en concreto de algunas vigas, además de la supresión de la columna 
CB14. 
 
Las riostras de acero se colocaron sobre el eje A (pórticos A) y sobre los pórticos 
de culata (pórtico 1 y 14); para el pórtico A se tienen entre los ejes 2-4, 5-6, 8-10 y 
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11-13 (veáse figura 54), se colocaron allí para darle mayor rigidez a la estructura 
en el  sentido del eje global X y mejorar el comportamiento de las columnas de las 
esquinas; en el pórtico 1 se colocó la riostra entre los ejes A-C, de este modo se  
ayuda a redistribuir los esfuerzos de las columnas sobre el eje D de la pasarela; 
para el pórtico 14 se encuentran entre los ejes A-C, estas se colocaron allí para 
controlar los efectos torsionales producidos por la irregularidad en planta. 
 
Fue necesario encamisar varias columnas, para el pórtico A, se intervinieron las 
columnas CA1, CA2, CA13 y CA14 en ambos pisos, su sección cambio de 100 x 
20 a 100 x 30. En los pórticos de la pasarela se intervinieron las columnas CD1 y 
CD2 estas columnas trapezoidales pasan a ser rectangulares con una sección 
general de 100 x 30. 
 
En cuanto a las vigas fue necesario recalzar algunas, en la cubierta se intervino a 
flexión positiva las vigas V1, V14 en el centro de la luz (L/2), las vigas V3 a V12 se 
intervinieron en el centro (L/2) del tramo (2) al igual que la viga V2 en su tramo (3), 
todas estas vigas se recalzaron aumentando su sección de 20 x 50cm a 30 x 
55cm. Finalmente para las vigas de cubierta también se intervino las vigas V3, 
V13 y VC sobre los apoyos 6 y 12  a flexión negativa en el tramo (2), (ver detalles 
de reforzamiento de vigas de cubierta). Para las vigas de entrepiso se intervinieron 
las vigas V2 a V13 en el centro de la luz (L/2) , la viga V14 debido a la sustitución 
de la columna CB14 fue necesario recalzarla toda, todas estas vigas se recalzaron 
aumentando su sección  de 20 x 65cm a 30 x 70cm. También se reforzaron las 
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vigas a flexión positiva V1E-D y V2E-D en toda su longitud y las vigas V1D-C y 
V2D-C en el apoyo (0) a flexión negativa. (Ver detalles de refuerzo de vigas de 
entrepiso). 
 
Para la cimentación debido a la utilización de riostras y el aumento en la sección 
de algunas columnas fue necesario recalzar y reforzar algunas zapatas; las 
zapatas ZA1, ZA2, ZA13 y ZA14 se aumentó su H de 0.9 m a 1.2 m y para las 
zapatas CD1 y CD2 se aumentó su H de 1.0 m a 1.4 m. (Ver detalle de refuerzo 
de cimentación). 
 
 
Figura 53. Pórtico A reforzado con riostras y encamisado de columnas  
 
 
 
 
Figura 54. Pórtico  reforzado con riostras y encamisado de columnas CD1 
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Figura 55. Pórtico 14 reforzado con riostras  
 
 
 
 
Figura 56. Modelo tridimensional estructura reforzada 
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4.3.2.1 Materiales empleados: Para las riostras de acero se tienen las siguientes 
propiedades: 
 
Acero ASTM A-36 =  Fy = 2530 kg/cm2 
Módulo de elásticidad del acero  E  = 2000000 kg/cm2 
 
Para las columnas encamisadas se tiene los siguientes materiales: 
Concreto:  f´c =    210 Kgf/cm2 
 Acero de refuerzo: Fy  =    2400   Kgf/cm2   para    3/8” 
         Fy  =    4200   Kgf/cm2  para  <   3/8” 
 
El módulo de elasticidad del concreto se determinó a partir de su resistencia a 
compresión, medida en campo (f’c = 21 MPa), empleando la correlación dada en 
C.8.5.4.1  NSR.-98 para el valor medio de toda la información experimental 
nacional, sin distinción por tipo de agregado. 
 
cfEc ´*3900  en MPa   =  210*3900  = 17872.04 MPa 
Ec  178720.45 kg/cm2 
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4.3.2.2  Clasificación del sistema estructura. La edificación cuenta con  un 
sistema estructural  de pórticos resistentes a momento con capacidad moderada 
de disipación de energía (DMO). 
 
 4.3.2.2.1  Coeficiente de capacidad de disipación de energía R´ (R =  a* p* 
Ro). 
 
 Coeficiente de capacidad de disipación de energía básico Ro: Por tratarse de 
un sistema estructural tipo pórtico, con una capacidad de disipación de energía 
moderada (DMO) en una zona de amenaza sísmica intermedia tenemos que 
Ro = 5.0 .  (Tabla A3.3 NSR 98) 
 
 Irregularidad en altura  a: No se encontró irregularidad en altura  a = 1 
 
 Irregularidad en planta  p: Se tiene irregularidad en planta (vease fig #.)debido 
a retroceso en las esquinas por tanto:  p = 0.9 
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Figura 57. Retroceso en las esquinas 
 
4.3.2.2.1.1  Revisión de irregularidad torsional. para esta edificación, se revisó 
la irregularidad torsional en el en ambos pisos entre las esquina del Eje 1-A y la 
esquina del Eje 14-A al igual que  del Eje 1-C y la esquina del Eje 14-C  podemos 
observar lo siguiente: 
 
Tabla 36.  Calculo de  irregularidad torsional en las esquinas piso 2° 
Piso Eje 1  (cm) 2 (cm) 
 
 
Deriva 1 Deriva 2 
1 
A 0.925 0.908 1.09 CA1 CA14 
C 0.976 0.960 1.16 CC1 CC14 
1 0.976 0.925 1.14 CC1 CA1 
14 0.960 0.908 1.12 CC14 CA14 
2 
A 0.473 0.448 0.55 CA1 CA14 
C 0.477 0.467 0.56 CC1 CC14 
1 0.477 0.473 0.57 CC1 CA1 
14 0.467 0.448 0.55 CC14 CA14 



 
2
2.1 21
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Todos estos valores son menores de 



 
2
2.1 21
, luego la estructura no tiene 
irregularidad torsional   
 
De lo anterior obtenemos que: R´ = (1) * (0.9) * (5) = 4.5 
 
4.3.2.2.2  Combinación de cargas. Para el diseño de la riostras se utilizaron los 
combinaciones del método de estado limite de resistencia para estructuras de 
acero que contempla al B.2.5.2 NSR 98. 
1) 1.4 CM 
2) 1.2 CM + 1.6 CV 
3) 1.2 CM + 0.5 CV +1.3 W 
4) 1.2 CM + 0.5 CV + 1.0 Esp 
4.3.2.3  Modelo estructura rehabilitada. Es el mismo modelo de la estructura 
original, con las riostras sobre los pórticos ya descritos anteriormente y las 
modificaciones en las secciones de las  columnas intervenidas. Se obtuvieron 
resultados por medio de  análisis pseudo estático y dinámico espectral 
 
 
Tabla 37. Secciones empleadas en el refuerzo 
Elemento 
Sección 
Área 
(cm2) 
Radio de giro Momento de inercia Área a cortante 
r3-3 (cm) r2-2 (cm) I3-3 (m4) I2-2 (m4) A2(cm2)  A3(cm2) 
HE 300-A 110 12.7 7.5 1.82E-4 6.31E-5 4.26 10 
CR100X30 3000 8.66 28.86 2.25E-3 0.025 2500 2500 
VR30X70 2100 20.20 8.66 8.87E-3 1.57E-3 1750 1750 
VR30X55 1650 15.87 8.66 4.15E-3 1.23E-3 1375 1375 
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Figura 58. Sección perfil HE 300-A 
 
 
4.3.2.3.1  Análisis dinámico. Para este modelo se realizó un análisis por 
Eigenvectors  con las mismas características del modelo sin reforzar, en este 
análisis también se consideraron los efectos de torsión accidental para obtener las 
derivas, por ello se hicieron ajustes en la localización de los centros de gravedad 
de las masas de cada piso en las dos direcciones horizontales principales y la 
inercia másica polar (ver tablas 38-42).  En la tabla 43 se muestran las 
características principales del análisis dinámico, como son los periodos de cada 
modo de vibración, la participación de las masas en cada dirección y  la dirección 
del movimiento.    
  
Tabla 38. Coordenadas del centro de masa estructura rehabilitada 
Entrepiso U1 U2 X Y -X -Y 
X 18.548 18.548 20.498 18.548 16.598 18.548 
Y -5.394 -5.394 -5.394 -6.444 -5.394 -4.344 
Z 4.125 4.125 4.125 4.125 4.125 4.125 
Cubierta U1 U2 X Y -X -Y 
X 19.600 19.600 21.496 19.600 17.596 19.600 
Y -4.891 -4.891 -4.891 -5.366 -4.891 -4.416 
Z 7.331 7.331 7.331 7.331 7.331 7.331 
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Figura 59. Diagrama para cálculo de inercia másica polar en entrepiso 
 
 
 
Figura 60. Diagrama para cálculo de inercia másica polar en cubierta 
Tabla 39. Cálculo de la inercia másica polar para entrepiso en (X,Y) 
sección 
b 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo    
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx   
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 34532.81 4784549 0.79 1.19 4812141 4825802 
2 3.7 12 2020.2 26547.1 18.6 10.1 729135.2 230811.7 
     
  
36553.01   
  
5541276 5056614 
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Tabla 40. Cálculo de la inercia másica polar para cubierta en (X,Y) 
sección 
  b 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo    
(kg-m) 
Dx   
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx   
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 16902.6 235711.2 1.79 0.13 2411557 2357312 
 
 
Tabla 41. Cálculo de la inercia másica polar para entrepiso en (-X,-Y) 
sección 
b 
(m) 
d 
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo   
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx  
(kg-m) 
MMIy  
(kg-m) 
1 39 10.5 34532.81 4784549 3.11 0.9 5118554 4812857 
2 3.7 12 2020.2 26547.1 14.7 12.2 465411.5 354389.4 
      
  
36553.01   
  
5583965 5167247 
 
 
Tabla 42. Cálculo de la inercia másica polar para cubierta en (-X,-Y) 
sección 
b 
(m) 
d    
(m) 
Masa 
(kg) 
MMo   
(kg-m) 
Dx 
(m) 
Dy 
(m) 
MMIx  
(kg-m) 
MMIy   
(kg-m) 
1 39 10.5 16902.6 235711.2 2.1 1.08 2431808 2376854 
 
 
Tabla 43. Modo, periodos, participación de las masas y tipo de movimiento 
por modo para estructura reforzada 
Modo Periodo Porcentaje individual Suma acumulada Tipo de  Movimiento 
 
UX UY UZ UX UY UZ 
1 0.212 0.002 95.324 0.012 0.002 95.324 0.012 Transversal 
2 0.181 71.593 0.000 0.000 71.595 95.324 0.012 Torsional 
3 0.124 27.073 0.010 0.001 98.667 95.334 0.013 Torsional 
4 0.075 0.000 4.342 0.673 98.667 99.677 0.686 Transversal 
5 0.063 0.000 0.000 58.692 98.667 99.677 59.377 Transversal 
 
Como se puede apreciar el periodo fundamental de la estructura bajó a 0.212 
segundos y produce un movimiento transversal, es decir que esta tomando mayor 
aceleración, pero debido al reforzamiento estará en capacidad de disiparla. 
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 Modo 1 periodo 0.212 
 
 Modo 2 periodo 0.181 
Figura 61. Modos de vibración dominantes estructura reforzada 
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4.3.3  Índice de sobreesfuerzo.  El índice de sobreesfuerzo se calculó para todos 
los elementos estructurales y para la estructura en general de igual modo que para 
la estructura sin intervenir. Los resultados obtenidos son los siguientes: 
 
4.3.3.1  Índice de sobreesfuerzo en vigas. Los resultados obtenidos en el 
análisis de las vigas tanto a flexión como a cortante  se sintetiza en las siguientes 
gráficas comparativa. 
 
0.00
1.00
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3.00
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6.00
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8.00
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DI
C
E
ACTUAL REFORZADO
 
Figura 62. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexión  actual vs reforzado 
en vigas 
 
 
Como se puede apreciar tenemos que el índice por flexión más alto en vigas se 
presenta en la viga de cubierta VC12-14 en el centro de la luz (L/2), donde es igual 
a 1.0 por flexión positiva (Mu+) 
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Para cortante en vigas tenemos los siguientes resultados: 
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Figura 63. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante actual vs reforzado 
en vigas 
 
 
Para cortante en vigas tenemos que en la estructura reforzada el índice más alto 
de sobreesfuerzo a cortante en vigas se presenta en la viga  V3 sobre el apoyo 
norte (en L) y su valor es de 1.0, y como se puede apreciar claramente la mejora 
en la capacidad a cortante de las vigas es significativa. 
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4.3.3.2   Índice de sobreesfuerzo en columnas .  Para flexo-compresión en 
columnas se tienen los siguientes resultados 
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Figura 64. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a flexo-compresión actual vs 
reforzado en columnas 
 
 
De la gráfica se puede apreciar que todas las columnas tienen índices con valores 
inferiores a uno. Lo cual refleja que las riostran han mejorado el comportamiento a 
flexo-compresión de las columnas ante cargas sísmicas, todos los índices son 
menores o iguales a la unidad. 
 
 
 
 
 
140
Para cortante en columna tenemos los siguientes resultados: 
 
0.00
1.00
2.00
3.00
4.00
ELEMENTO
IN
DI
C
E
ACTUAL REFORZADA
 
Figura 65. Gráfica de índice de sobreesfuerzo a cortante actual vs reforzado 
en columnas 
 
Como era de esperarse las columnas han mejorado mucho su relación de 
demanda de capacidad a cortante ante cargas sísmicas, todos los índices son 
menores o iguales a la unidad.  
 
4.3.3.3  Índice de sobreesfuerzo de la estructura .  Las bondades de la solución 
de rigidización y  reforzamiento se evidencian claramente en las gráficas de 
comparación de índices entre los  índices actuales y los índices de la estructura 
reforzada. Para la estructura rehabilitada el índice general de sobreesfuerzo es 
1.0, esto significa que la estructura reforzada estará en la capacidad de resistir  las 
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fuerzas sísmicas establecidas mediante el espectro de análisis sin que se 
evidencien posibilidades claras de colapso o daño estructural de consideración, de 
acuerdo a esto la estructura reforzada presenta  la misma resistencia a las 
solicitaciones impuestas que una estructura nueva diseñada con la norma vigente 
NSR 98. 
 
4.3.4  Cálculo del índice de flexibilidad.  A continuación se muestran 
gráficamente la comparación entre los índices de flexibilidad de la estructura 
actual y de la estructura reforzada: 
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Figura 66. Gráfica de índice de flexibilidad actual vs reforzado  
 
 
 
 
142
4.3.4.1   Índice de flexibilidad de la estructura.  Después de realizado el análisis 
para la estructura rehabilitada, se obtuvo que para el primer piso el índice de 
flexibilidad es 0.261 que corresponde al elemento CA14,  para cuando los centros 
de masa se corren 5% en sentido +X ;  +Y,  mientras que para el segundo piso se 
tiene un índice de 0.153, que también corresponde al elemento CA14 y para la 
misma combinación de efectos torsionales.  Se puede apreciar la notable 
disminución en las derivas y por tanto en el índice de flexibilidad, esto se debe a 
que las riostras absorben un alto porcentaje de las fuerzas sísmicas. 
El índice general de la estructura rehabilitada es  0.261, esto quiere decir que las 
derivas de la estructura reforzada, son un 26.1% de las permitidas por el código, 
con ello se garantiza no solo la disminución en los daños a elementos 
estructurales y no estructurales, sino también la seguridad de las personas que 
concurren diariamente por la edificación, debido a que se disminuye el riesgo del 
desprendimiento de elementos no estructurales como antepechos, paredes, etc., 
que puedan causar lecciones graves a los usuarios de la edificación.  
 
 
4.3.5  Análisis de vulnerabilidad estructura reforzada.  Una vez establecidos el 
índice general de flexibilidad para la edificación rehabilitada de acuerdo con el 
numeral A.10.3.5 de la NSR 98 se obtiene que el  inverso del índice general de 
flexibilidad, o sea 3.83, expresa la vulnerabilidad sísmica de la edificación como 
una fracción de la rigidez de la estructura bajo análisis con respecto a  la que 
tendría una edificación nueva construida de acuerdo con los requisitos de la NSR 
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98. Esto indica que la edificación tendría casi cuatro veces la rigidez de una 
estructura nueva diseñada con el NSR 98 
 
De igual manera después de establecido el índice general de sobreesfuerzo de la 
estructura rehabilitada de acuerdo al numeral A.10.3.3 de la NSR 98, el inverso de 
este índice general de la edificación o sea 1.0, expresa la vulnerabilidad de la 
edificación como una fracción de la resistencia de la misma con respecto a la que 
tendría una edificación nueva construida de acuerdo con la NSR 98. Lo que 
significa que estructura rehabilitada tendrá la misma resistencia que una estructura 
nueva diseñada con la NSR 98 
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5.0 RESULTADOS Y DISCUSIÓN 
 
 
 
Los resultados obtenidos en el análisis  indican lo siguiente. 
 
 Las derivas muestran una estructura muy flexible se alcanzan derivas de hasta 
18 cm., por lo que puede generarse daño graves en los elementos no 
estructurales tales como cielos rasos, paneles, muros divisorios, antepechos, 
ventanas, puertas, cerramientos, etc., 
 
 Contrario a lo que se esperaba,  la estructura es menos rígida en el sentido 
mas largo (eje global X), esto de debe a que a pesar de contar sobre el eje A 
con suficientes columnas gran inercia,  estas aportan menor inercias en ese 
sentido por la forma como están ubicadas. 
 
 El primero y tercer modos con participación de la masa de 46% y 23% 
respectivamente son torsionales, esto indica un inadecuado comportamiento 
ante solicitaciones sísmicas. 
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 El análisis muestra valores de momento un poco altos en las columnas de la 
pasarela sobre el  eje D, pues adsorben grandes esfuerzos, al igual que las 
columnas de culata y adyacentes a estas que están sobre el eje A, debido a la 
concentración de esfuerzos a causa de  la torsión que produce la irregularidad 
en planta, por lo anterior estas serian las primeras en colapsar ante la 
eventualidad de un sismo. 
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6.0 CONCLUSIONES 
 
 
 
El estudio realizado permite concluir los siguientes aspectos: 
 
La estructura debe ser reforzada, pues la estructura actual NO cuenta con la 
capacidad de resistir las solicitaciones impuestas, en comparación con una 
edificación nueva que se haya construido de acuerdo con las Normas 
Colombianas de Diseño y Construcción Sismo Resistentes NSR 98. La estructura 
actual solo presenta un 18.9% de la rigidez y un 13.1% de la resistencia con 
respecto a la que tendría una edificación nueva. 
 
La capacidad a cortante es  mayor que la capacidad a  flexión y/o flexo-
compresión,  lo cual es benéfico para la estructura, ya que se garantiza la no 
ocurrencia de fallas frágiles anticipadas y se asegura en parte la capacidad  de 
disipación de energía en el rango inelástico mediante mecanismos de flexión 
 
Con la adición de las riostras metálicas y  la  ampliación de las secciones de las 
columnas en los ejes de culata y el encamisado de la vigas,  la estructura presenta 
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un mejor comportamiento ante cargas sísmicas, puesto que se adicionó el 
refuerzo necesario para resistir el momento actuante y con el detallado estructural 
adecuado para que funcione de una manera satisfactoria ante un evento sísmico. 
Este mejor comportamiento en la estructura se refleja en los resultados de derivas 
y esfuerzos en las columnas de la estructura rehabilitada. 
 
La estructura reforzada es una estructura de gran rigidez, esto garantiza un control 
en los daños a elementos no estructurales particularmente en muros divisorios, los 
cuales inician su figuración con cambios de propiedades ante derivas del orden del 
0.5% de las permitidas por la norma (1%).  
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7.0  RECOMENDACIONES  
 
 
 
Es necesario que las recomendaciones aquí formuladas sean tomadas en cuenta, 
puesto que estas son complementarias a la estrategia de rehabilitación. 
 
Se debe consultar con los autores y/o con el ingeniero asesor del proyecto, 
cualquier modificación en las cargas utilizadas en el análisis de vulnerabilidad. 
 
En la estrategia de rehabilitación del Bloque III, se debe tener en cuenta que para 
que no se produzcan choques entre los Bloque II y Bloque III, la separación entre 
las dos edificaciones en el sentido Y, primer piso de acuerdo con el A.6.5 NSR 98  
debe ser como mínimo 2.2 cm  calculado de acuerdo a lo prescrito en el numeral  
A.6.2.1 NSR 98. 
 
Es indispensable separar los pasamanos de las columnas en la  fachada sur  del 
segundo piso ya que estos pueden ocasionar efectos de columna corta. 
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Se deben respetar todos los detalles y características del refuerzo que se 
presentan en los diferentes esquemas de los elementos intervenidos y notificar 
cualquier inconsistencia a los autores o al ingeniero asesor del proyecto. 
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